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RESUMEN 
El pretensado parcial es conocido como la situación intermedia entre el pretensado 
total y el hormigón armado, situación donde se combinan tanto armaduras activas 
como pasivas, permitiendo que la pieza presente una fisuración controlada.  
Tradicionalmente, el dimensionamiento de secciones pretensadas se realiza bajo el 
criterio de tensiones admisibles y comportamiento lineal elástico, conocido como 
método de Magnel. En él,  se plantean cuatro inecuaciones que definen un espacio 
solución, de forma que se satisfagan unas determinadas tensiones de tracción o 
compresión. En el caso de pretensado total la tensión de tracción admisible es cero, 
mientras que en el pretensado parcial se permiten tensiones de tracción mayores a 
cero. En todo caso, se considera que la tensión de tracción permitida produce un 
ancho de fisura que es admisible; si bien se trata de una condición planteada de forma 
indirecta ya que se trabaja con tensiones calculadas en hipótesis elástica. 
A pesar de que este método es eficaz, sus hipótesis no son aplicables para piezas 
fisuradas, ya que las propiedades mecánicas de la sección varían en función de las 
solicitaciones aplicadas, lo cual hace que el problema sea no-lineal. Además, las 
normativas más modernas, como EHE-08, permiten cierta fisuración controlada en 
elementos pretensados en ambientes no agresivos. Siendo necesario la iteración para  
el cálculo de ancho de fisura porque no responde a un comportamiento lineal. Esto ha 
motivado el desarrollo, en el Departamento de Ingeniería de la Construcción (DEC) de 
la UPC, de un método de dimensionamiento de secciones parcialmente pretensadas 
que se basa directamente en el ancho de fisura a controlar y que considera el 
comportamiento no-lineal de las secciones pretensada fisuradas.  
Este método no lineal se verificó satisfactoriamente para distintas situaciones de 
diseño bajo situaciones de fisuración instantánea considerando un determinado valor 
de pérdidas de pretensado. No obstante, no se ha realizado aún un estudio detallado 
sobre la evolución del comportamiento de las estructuras pretensadas fisuradas a lo 
largo del tiempo, lo cual es necesario para demostrar la seguridad e idoneidad del 
método  también a largo plazo y en lo relativo a otros requisitos de servicio, p.e, las 
deformaciones.  
El objetivo de este estudio es, por lo tanto, estudiar el comportamiento no-lineal, 
instantáneo y diferido de estructuras parcialmente pretensadas que presentan 
diferentes niveles de fisuración controlada. Se enfoca el estudio en determinar la 
evolución en el tiempo del ancho de fisura, que puede dimensionarse con el método 
previamente desarrollado, para confirmar si esta sigue controlada durante toda la vida 
útil de la estructura y, en caso contrario, identificar los posibles límites existentes. Por 
otro lado, es razonable pensar que en un elemento pretensado fisurado la evolución 
 
 
de las pérdidas de pretensado, instantáneo y diferido, pueda variar respecto al del 
pretensado total; de igual forma, el elemento trabaja en una situación intermedia entre 
el hormigón armado totalmente fisurado y el pretensado sin fisurar, por lo que un 
estudio sobre la evolución de las deformaciones de la estructura (flechas) es también 
pertinente. 
La metodología seguida para llevar a cabo estos estudios es mediante simulación 
numérica mediante el programa CONS de análisis no-lineal en el tiempo, desarrollado 
en el DEC con el que se plantean una serie de estudios paramétricos y se analizan los 
resultados para poder, finalmente ofrecer conclusiones sobre los objetivos planteados. 
PALABRAS CLAVES: Hormigón Pretensado, Pretensado Parcial, Estado Límite de 
Fisuracuón, Diagrama de Magnel, Optimización, Comportamiento a largo plazo 
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ABSTRACT 
Partially prestressed concrete is known as the intermediate situation between the total 
prestressed and the reinforced concrete. This situation combines prestressing steel 
and reinforcing steel, allowing the piece to show a controlled cracking. 
Traditionally, the design of prestressed sections is carried out under the criterion of 
acceptable stresses and elastic linear behavior, known as the Magnel method. In this 
method there are four proposed inequalities which define a solution space to satisfy a 
certain tensile or compression stress. In the case of total prestressed concrete the 
admissible tensile stress is zero whereas the partially prestressed tensile stresses 
allowed are greater than zero. In any case, the tensile stress allowed produces a width 
crack that is acceptable; it is a condition formulated indirectly because elastic 
hypothesis are solved out with calculated stresses. 
Even though this is an efficient method its hypothesis are not applicable to cracked 
pieces. This happens because the mechanical properties of the section change 
according to loads applied that permit the problem to not be lineal. Moreover, modern 
regulations such as EHE-08, allow certain controlled cracking in prestressed elements 
in non-aggressive environments. In this case, the iteration is necessary for a width 
crack calculation because it does not answer to a lineal behavior. In the Department of 
Construction Engineering (DCE) of the UPC this has motivated a sizing method of 
partially prestressed section. It is directly based on the crack width, as a design 
parameter, that is meant to be controlled that considers the no-lineal behavior of the 
prestressed crack sections. 
The non lineal method was satisfactorily verified for different design situations under 
instant cracking circumstances, considering certain losses of prestress. Nevertheless, 
a detailed study has not been done of long-term cracked prestressed structures. 
Although it is necessary to demonstrate the security and suitability of the method also 
in a long period of time and everything related to the services requirements such as 
deformations. 
The objective of this investigation is to study the non-lineal behavior, immediate and 
time dependent, of partially prestressed structures that present different levels of 
controlled cracking. This study approaches a long term of evolution of the crack width. 
This one can be designed with the previously developed method to confirm whether it 
is still controlled during all the structures useful life. Concisely, it is also used to identify 
the possible existing limits. It is reasonable to think that in cracked prestressed 
elements the evolution of the immediate and time dependent losses of prestress can 
change in comparison to the total prestress. In the same way, the element works in an 
intermediate situation between the totally cracked reinforced concrete and the 
 
 
prestressed concrete without cracking. This is why a study about the evolution of the 
structures deformations is also appropriate. 
The followed methodology consists on numeric simulation in order to perform a 
parametric study considering the different variables that influences the structural 
response and behavior.  The numerical simulation is carried out with the program 
CONS for long term non-lineal analysis, also developed in the DCE.  Finally analyzes 
of the structural behavior in service are performed and conclusions and 
recommendations given. 
KEY WORDS: Prestressed concrete, Partially Prestressed Concretel, Limit State of 
Control Crack, Magnel’s Digraph, Optimization, Long-term behavior 
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Capítulo 1 
INTRODUCCIÓN 
1.1. MOTIVACIÓN 
El pretensado parcial es una alternativa competitiva para el diseño de elementos que 
no pueden ser afrontados por el hormigón armado. Aunque la técnica de pretensado 
parcial esté reconocida como una de las soluciones más versátil, no existe en la 
actualidad consenso sobre los procedimientos y estrategias para su 
dimensionamiento, ya que su cálculo es muy complejo. De manera que para su 
dimensionamiento se realizan análisis de prueba y error, que no resultan objetivos 
desde el punto de vista de estados límites críticos porque todos no convergen del 
mismo modo.  
En el caso de piezas no fisuradas, se utiliza el método de Magnel, por ello se hizo 
necesario desarrollar  un nuevo método que fuera de aplicabilidad para piezas 
fisuradas. Este método, se llevo a cabo en el Departamento de Ingeniería de la 
Construcción de la UPC,  permite controlar directamente la fisuración en servicio o el 
incremento de tracciones en las armaduras para una determinada carga de fatiga. 
Este método se ajusta a los criterios de durabilidad exigibles, aportando unas 
soluciones más económicas y sostenibles, aunque sigue siendo un método 
aproximado y, por lo tanto, ligeramente conservador. No obstante, el método ha sido 
aplicado satisfactoriamente en diversas situaciones de diseño bajo fisuración 
instantánea. 
Sin embargo, se hace necesario comprobar si dicho método sigue siendo conservador 
a lo largo de toda la vida útil de la estructura y, de no ser así, identificar la 
problemática. Asegurando  desde el punto de vista de estabilidad el ancho de fisura, 
deformaciones… siguen estando del lado de la seguridad una vez ha trascurrido el 
tiempo. Efecto relevante ya que el ancho de fisura está expuesto a un carácter 
evolutivo en el tiempo destacable, con respecto otras variables.  
 
1.2. OBJETIVOS 
El objetivo de esta tesina es comprobar que el ancho de fisura del elemento sigue 
estando del lado de la seguridad para un tiempo infinito, así como, validar que las 
deformaciones no superan los límites establecidos por la norma. 
De esta manera, se pretende ratificar el método basado en el análisis no-lineal con 
anchos de fisuras controlados en el tiempo. 
En definitiva los puntos concretos que queremos estudiar son los siguientes: 
I. Estudiar la evolución del ancho de fisura en tiempo, para elementos 
parcialmente pretensados. 
II. Estudiar la evolución de las perdidas instantáneas y diferías de pretensado, 
para elementos que en la mayor parte de su vida útil se encuentre fisurados. 
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III. Estudiar a evolución temporal de deformaciones permanentes en elementos 
parcialmente pretensados.  
IV. Estudiar el grado de aplicabilidad del método simplificado para el cálculo de 
deformaciones en el caso de elementos parcialmente pretensados y fisurados. 
Tras estudiar los diferentes puntos, podremos identificar las diferencias del método 
basado en el ancho de fisura con los métodos de análisis manual.  En tal caso, se 
podrán identificar las posibles mejoras de los métodos manuales con este fin de 
ajustarlos más al comportamiento real de la estructura.  
 
1.3. METODOLOGÍA 
En primer lugar, se ha realizado un estudio previo acerca de los conocimientos 
existentes sobre el pretensado parcial y el método no-lineal. 
La metodología de trabajo se ha basado en la simulación numérica mediante el 
análisis no lineal, llevado a cabo mediante un análisis estructural de elementos finitos. 
Método que ha sido constatado y verificado para diferentes casos de estudio, pero no 
a tiempo infinito. 
Para poder realizar el análisis a largo plazo, la herramienta a utilizar será el programa 
CONS. El programa permite analizar la evolución de la estructura en el tiempo de la 
forma más realista posible, al poder modificar la configuración estructural, ajustándose 
al proceso constructivo. 
La realización del estudio se hará mediante un estudio paramétrico de un puente 
teórico. Así que como todo estudio paramétrico, la idea está en modificar el valor de 
distintos parámetros para observar las posibles repercusiones. En este caso, se varia 
el valor de la fuerza de pretensado así como la armadura de pretensado y se 
observarán las posibles repercusiones para el estado de servicio: ancho de fisura, 
deformaciones, pérdidas de pretensado, entre otras. Concluyendo con el análisis de 
los resultados y recomendaciones. 
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Capítulo 2 
ESTADO DEL CONOCIMIENTO 
2.1. ORIGEN Y EVOLUCIÓN DEL PRETENSADO PARCIAL 
Los orígenes del pretensado se presentan en el último decenio del siglo XIX. Sin 
embargo, no fue hasta el 1930 cuando Eugène Freyssinet estableció la Técnica del 
Hormigón Pretensado, [1]. A partir de entonces y durante la Segunda Guerra Mundial, 
se consideró que la principal ventaja del pretensado consistía en equilibrar la carga 
permanente mediante la reacción que origina la curvatura de los tendones en cada 
punto junto con las creadas por los anclajes, mantenían en compresión el hormigón 
incluso bajo la acción de sobrecargas, disminuyendo la posibilidad de fisura y 
transformando el hormigón en un material continuo, homogéneo e isótropo. 
La idea del pretensado parcial aparece en el año 1939, en un artículo publicado en 
alemán por el austriaco H. Von Emperger. En dicho artículo se establece la 
descomposición de la armadura en dos fracciones, una activa pretensada y formada 
por aceros de alta resistencia, y otra pasiva dispuesta sin tensar.  Esta última puede 
ser beneficiosa ya que, se consigue una notable disminución en la carga de fisuración. 
Mediante esta disposición, la armadura pasiva queda así constituida por unas barras 
de acero ordinario, más una armadura adicional que están formadas por aceros de alta 
resistencia, de la misma calidad que la armadura activa. La propuesta de Emperger 
equivale a reducir la tensión inicial de la armadura activa a unos niveles inferiores para 
renunciar, a una compresión de todo el hormigón bajo la acción de las máximas 
sobrecargas de servicio. 
Un año después P. W. Abeles defendía la tesis de Emperger como una solución 
económica a muchos problemas de aplicaciones  prácticas. Ambos sólo coinciden con 
Freyssinet en que a igualdad de esfuerzo de tracciones resistidas, los alambres de alta 
resistencia son más económicos que las barras de mediana o baja calidad. En cambio, 
el planteamiento es distinto. Freyssinet se basa en las mejores propiedades de un 
hormigón sin fisuras, mientras que los austriacos Abeles y Emperger generalizan la 
técnica de hormigón armado disponiendo de alambre de alta calidad con barras de 
mediana resistencia. El pretensado de los alambres, se introducen como medida para 
limitar la anchura y desarrollo de una grieta. Importante puesto que podrían originarse 
flechas inaceptables, afectando a la durabilidad de las armaduras por su sensibilidad a 
la corrosión. 
La evidente economía obtenida al substituir barras de acero por alambre de mejor 
calidad, se encuentra contrarrestada por las grietas que hacen dudosa la permanencia 
de la solución.  El concepto de durabilidad en la época no estaba definido, ni se 
valoraban las probabilidades de rotura, por lo que era difícil comparar  los 
inconvenientes de modo de proceder, ya que las normas vigentes sólo establecían 
unas convencionales tensiones máximas admisibles. 
Cuando acabo la Guerra, se propiciaron trabajos de urgente reparación y construcción, 
aumentando la presión por buscar soluciones económicas. Así pues, Abeles tiene la 
oportunidad de diseña apropiados pretensados parciales para resolver el problema de 
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las traviesa de los ferrocarriles británicos de los cuales era ingeniero y también realizar  
ensayos a escala natural sobre vigas prefabricadas para puentes férreos que 
necesitaban ampliarse  por motivos de tráfico, reforzarse por daños o rehabilitarse 
para ampliar el gálibo. Dichos ensayos, mostraron la idoneidad del procedimiento 
siempre que los alambres no pretensados, ocupasen la posición apropiada y 
mantuviesen una ponderada compresión sobre el hormigón bajo niveles mínimos de 
sobrecarga. 
Llegados a este punto se afirmo que el hormigón pretensado no compite con el 
hormigón armado sino que lo supera, reclamando así una normativa propia. En 1949 
se produce una conferencia  en el Instituto de Ingenieros Civiles de Londres, donde 
califica el hormigón parcialmente pretensado como solución bastarda, carente de todo 
interés por su espurreo contenido. 
En el 1951 el Instituto Británico de Ingenieros Estructurales publica un primer informe 
sobre las técnicas del hormigón pretensado en el que se establece tres tipos de 
soluciones legítimas: 
I. Estructuras en las cuales debe ser eliminada toda posibilidad de fisuración bajo 
las cargas previstas como de servició. 
II. Estructuras en las cuales la posible fisuración queda restringida a los casos de 
infrecuentes combinaciones de cargas sumamente desfavorables. 
III. Estructuras en las cuales se permite una visible, pero capilar, fisuración bajo 
sobrecargas de servicio relativamente frecuentes. 
La importancia de esta referencia radica en que, por primera vez, se definen de un 
modo genérico los planteamientos establecidos por Abeles. De un modo explícito, se 
legitiman los pretensados parciales aunque, se limita su aplicación a determinadas 
funciones estructurales. 
Animados por este informe, los ingenieros  británicos emprenden el desarrollo de los 
pretensados  parciales y aunque sus logros en los años 50 no tuvieron categoría 
técnica de las impresionantes realizaciones francesas, constituyen el comienzo de una 
modalidad constructiva que se consolida con la economía de sus soluciones. 
Un importante desarrollo de la técnica del pretensado se produjo en Francia, que 
exigió fijar un cierto número de reglas de obligado cumplimiento. Este fue el objetivo 
de las Instrucciones provisionales relativas al empleo del hormigón pretensado de 
1953, presenta las siguientes particularidades: 
a. No limitaba la tensión inicial en las armaduras de pretensado, manteniendo la 
tradición de Freyssinet. 
b. Prohibía cualquier tensión de tracción en las piezas estableciendo que el 
hormigón pretensado debía resistir en todos los puntos, en perfecto estado de 
integridad, sin rotura ni fisuras. 
En 1953 se celebró en Londres el primer congreso de la Federación Internacional de 
Pretensado (FIP), dedicado al estudio de estructuras hiperestáticas, análisis de 
temperaturas anormales y especialmente al planteamiento de las nuevas bases para 
un cálculo en rotura. La aparición de la clase IV (hormigón armado) como eslabón que 
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uniera las dos técnicas, quedó acallada por una formulación de la seguridad en 
términos que excedían de la simple limitación convencional de unas tensiones 
admisibles en fase de decadencia. 
A final del decenio, en el año 1959, aparece la primera Norma Británica para la 
utilización del pretensado, una norma que si bien legitima el uso de los pretensados 
parciales en la edificación, las Especificaciones del Ministerio del Transporte lo 
prohíben. 
Curiosamente, cuando la técnica de los pretensados parciales se extiende por 
Norteamérica, Centroeuropa y Japón, es cuando la polémica en torno a sus ventajas 
se reaviva, si bien ahora por motivos en cierto modo diferente. 
 
2.2. CRITERIOS DE DISEÑO 
 
2.2.1. H.Bachmann 
H.Bachmann considera que el éxito para una buena solución estructura se logra 
cuando se satisfacen los siguientes requisitos y prioridades: 
I. Profundo conocimiento de una concepción general. 
II. Adecuada resolución de los detalles. 
III. Alta calidad de ejecución. 
IV. Suficiente precisión en el cálculo. 
Considera que el cálculo de pretensado parcial, no sólo puede, sino que debe ser más 
sencillo. La experiencia le mostro que unas prescripciones simples y precisas, 
conducen a una amplia aceptación por parte de los proyectistas y constructores,  
proponiendo los siguientes criterios de diseño  que sirvan de orientación para 
estructuras parcialmente pretensadas: 
a. Suponer que las fuerzas de descompresión equivalen al pretensado Pe. 
b. De un modo similar, el momento de descompresión puede expresarse 
directamente en término de Pe. 
c. El análisis de las estructuras hiperestáticas bajo la acción de las cargas 
permanentes y de las sobrecargas de utilización, puede ser razonablemente 
basado en la hipótesis de prefisuración, ya que, en general, la fisuración sólo 
afecta de un modo insignificante la distribución de momentos. 
Para el método de cálculo se tendría que tener en cuenta: 
I. Momento de descompresión M0. 
II. Grado de pretensado. 
III. La elección, ya sea del grado de pretensado como el momento de 
descompresión. 
IV. Disposición adecuada de la armadura pasiva. 
V. En función de la armadura activa, así será la cuantía de armadura pasiva. 
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2.2.2. A.E.Naaman 
Para Naaman la condición, necesaria y suficiente, para que una pieza de hormigón 
pueda considerarse como parcialmente pretensada, es la de contener armaduras 
pretensadas y no pretensadas para resistir las cargas exteriores de la misma 
naturaleza. Esta definición ofrece las siguientes ventajas: 
I. Separar las propiedades intrínsecas de la sección, de la magnitud de las 
cargas aplicadas y, en particular, de las que implican un estado de fisuración. 
II. Permitir un inmediato tratamiento unificado de la resistencia nominal. 
III. Como ocurre con las normas, esta definición permite una neta distinción entre 
estado final de agotamiento resistente y los estados de utilización o servició 
cuando la fisuración esté definida. 
El cálculo de una estructura implica la determinación de una serie de incógnitas que 
incluyen no solo las secciones de las armaduras sino también las mismas dimensiones 
de la sección transversal de la pieza que se considera. Como norma general, puede 
decirse que el cálculo de la armadura empieza cuando ya están decididas las 
dimensiones transversales de la pieza. En el caso del hormigón pretensado, son tres 
incógnitas por desdoblamiento de la armadura en activa y pasiva y una tercera 
condición que se precisa para llegar a una única solución. Tenemos varios criterios 
para obtener la tercera condición y son los siguientes: 
I. Limitar la tensión ficticia de tracción en la fibra más extendida de la pieza bajo 
la carga máxima de servicio. 
II. Limita la máxima tensión de compresión al finalizar la maniobra de pretensado. 
III. Limitar la tensión en el acero bajo la acción de cargas reiteradas. 
IV. Limitar la flecha. 
V. Limitar la máxima abertura permisible de grietas. 
VI. Identificar el momento de descompresión con el debido a las cargas 
permanentes. 
VII. Equilibrar parte de la sobrecarga. 
VIII. Aceptar a priori un cierto valor para uno de los diversos índices o niveles de 
pretensado. 
En opinión de Naaman, lo preferible es adoptar unos criterios selectivos que también 
puedan aplicarse al hormigón armado, por ello propone establecer la tercera solución 
mediante apriorística valoración del índice denominado como Relación del Pretensado 
Parcial (PPR). Relación definida como el cociente entre el momento que teóricamente 
produciría la rotura de la pieza armada solo con armadura de pretensado por el 
momento que nominalmente producirá la rotura de la misma sección dotada de las dos 
armaduras. 
Una vez definida las armaduras que satisfacen las condiciones impuestas por el 
cálculo en rotura, se hace necesario comprobar el estado tensional de la pieza en 
condiciones de servicio, aunque Naaman recomienda prescindir de las tensiones de 
tracción y comprobar únicamente las de compresión. 
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2.2.3. A.S.G. Bruggeling 
Las tres razones por las cuales los pretensados parciales no están hoy universalmente 
aceptados: 
a. Muchos de los procedimientos de diseño para el análisis de las secciones 
parcialmente pretensada, se consideran como muy complicados y su cálculo 
en extremo laborioso. 
b. Muchas de las normar nacionales no propician el empleo de esta modalidad. 
c. La experiencia sobre estructuras construidas es escasa y la experimentación 
sobre piezas, insuficiente. 
Con el intento de atajar las objeciones primera y tercera, la Universidad de Delft ha 
iniciado una serie de estudios y experimentos que concluyó que partiendo de unos 
principios elementales, el cálculo de las tensiones en las armaduras bajo carga de 
servició, puede desarrollarse como si se trata de una estructura de hormigón armado 
sometida a carga excéntrica. 
 
2.2.4. CH. Menn 
Desde el punto de vista de un proyectista como Menn, los tres principales 
condicionantes para determinar el desarrollo de un proyecto con arreglo a la técnica de 
los pretensados parciales: 
a. Limitación de la fisuración. 
b. Limitación de las deformaciones. 
c. Seguridad frente a los fenómenos de fatiga. 
Todo proyectista deberá comprobar el incremento de deformación que sufre la 
armadura al pasar del momento de descompresión al momento causado por las 
cargas permanentes, es lo suficiente pequeño para no originar fisuras inaceptables. 
Un criterio de diseño frecuente, consiste en disponer la armadura activa en la 
proporción y trazado necesario para compensar, con su efecto ascensional, las cargas 
que permanentemente actúan sobre el conjunto. Al estar en unas condiciones tan 
favorables puesto que está sometido a una compresión centrada, este no experimente 
ninguna flecha, denominándolo pretensado ideal. 
Para Menn, el principal inconveniente de los pretensado parciales es el de que 
cualquier pérdida imprevista de pretensado, conduce a unas tensiones adicionales en 
el acero y a unas deformaciones de la estructura notablemente superiores a las que 
tales pérdidas originarían en la misma pieza totalmente pretensada. 
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2.3. SITUACIÓN NORMATIVA RESPECTO AL PRETENSADO PARCIAL 
Se entiende por pretensado total, [2,3] cuando una pieza está totalmente comprimida 
durante la situación de servicio,  en los origines del pretensado se pretendía que esto 
se cumpliera para la situación de cargas máximas de servicio (situación poco 
probable), lo cual lleva a fuerzas de pretensado muy grandes y a otros problemas 
derivados de las fuertes compresiones que pueden producir grandes deformaciones 
diferidas.   
En contrapartida a este, existe el pretensado parcial que algunos autores definen 
como la situación en la que se permiten tracciones en la pieza y otros lo entienden 
cuando se permite que la pieza fisura de forma controlada. A efectos prácticos existe 
poca diferencia en este matiz ya que si se entiende que puede haber tracciones para 
una carga de servicio menor que a la máxima posible, no se puede descartar que 
eventualmente tenga lugar la fisuración si se supera la carga prevista aunque sea de 
forma temporal.  Una vez la pieza haya fisurado ya no puede resistir más tracciones.  
Se puede decir, por lo tanto, que el hormigón pretensado es una situación intermedia 
entre el pretensado total y el hormigón armado (pretensado nulo). 
Tradicionalmente, se ha clasificado el tipo de pretensado de la siguiente forma: 
I. Clase I (pretensado total): Se desea reducir un mínimo la probabilidad de 
aparición de fisuras. No se debe alcanzar el estado límite de descompresión ni 
siquiera para la combinación más desfavorable de acciones.  
II. Clase II: Se acepta una probabilidad reducida de aparición de fisuras. No se 
debe alcanzar el estado límite de aparición de fisuras ni siquiera para la 
combinación más desfavorables de acciones. Tampoco debe alcanzarse el 
estado límite de descompresión bajo la combinación de cargas permanentes y 
las cargas variables frecuentes. 
III. Clase III (pretensado parcial): Se acepta la aparición de fisuras, pero limitando 
su abertura, y asegurando que no existe fisuración bajo cargas permanentes. 
No se debe alcanzar el estado límite de fisuración controlada ni siquiera para la 
combinación más desfavorable de acciones, al igual que tampoco debe 
llegarse al estado límite de descompresión bajo la actuación de cargas 
permanentes.  
Puesto que el hormigón parcialmente pretensado se encuentra en una clase 
intermedia entre el hormigón armado y el hormigón pretensado, no queda bien definida 
cual es  la situación  determinante para su dimensionamiento. Esto se debe a  que en 
ocasiones el dimensionamiento puede estar determinado por el estado límite de 
fisuración controlada, mientras que en otras ocasiones, sea el estado límite último de 
agotamiento. 
De modo que con el pretensado parcial, se trata de dimensionar tanto la armadura 
activa como la pasiva con el fin de no superar el estado límite que determinan dichas 
clase, mencionados con anterioridad. Obteniendo como resultado menor cantidad de 
armadura activa puesto que se dispone de mayor cantidad de armadura pasiva, 
suponiendo un ahorro en la mayoría de los casos. 
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El pretensado parcial presenta ventajas como; 
a. No presenta problemas  de cabezas de compresión en vació excesivamente 
grandes. 
b. No presenta contraflechas de pretensado excesivas. 
c. Reducción de la fuerza de pretensado, ya que se dispone de menor cantidad 
de armadura activa. 
d. La armadura pasiva permite controlar la fisuración causa por procesos físicos 
del hormigón como la retracción, contracción térmica, asientos… 
e. La reducción del peso propio permite disponer de menores cantos. 
Un claro ejemplo de aplicación sería en puentes continuos de hormigón pretensado. 
Esto se debe a que en puentes es normal que la cara superior de la losa este 
expuesta al sol, mientras que  la inferior no y esto produce una diferencia de gradiente 
térmico importante. Los esfuerzos térmicos producidos por la diferencia de gradiente 
pueden provocar fisuras si estos no se han tenido en cuenta de forma adecuada, algo 
probable puesto que la normativa no se acerca mucho a la realidad. Por esto es mejor 
disponer de armadura pasiva y así también se reduce la armadura activa que de otro 
modo podría resultar antieconómico.  
 
2.3.1. Eurocódigo 2  
Las fisuras están limitadas con el fin de no afectar al propio funcionamiento o 
durabilidad de la estructura. La aparición de fisuras se considera normales en una 
estructura pretensada que tengas solicitaciones de flexión, torsión, cortante o 
tensiones resultantes de cargas directas, deformaciones impuesta o restricciones.  
Aunque también, se contempla la  posibilidad de aparición de fisuras por otras causas 
como son la contracción plástica o reacciones químicas expansivas que se producen 
en el hormigón. 
El ancho de fisura permitido está limitado en función del ambiente en el que se 
encuentre la estructura. En la tabla 2.1 se representa la clasificación de los ambientes 
para la EC2 [4] y en la tabla 2.2 la limitación del ancho de fisura establecido. 
Designación 
de clase 
Descripción del ambiente Ejemplos donde la 
exposición  de la clase 
puede ocurrir. 
1. No hay riesgo de corrosión 
X0 Hormigón si refuerzo o metal incrustado 
en todas las exposiciones excepto 
donde hay hielo o deshielo, abrasión o 
ataque químico. 
Hormigón con refuerzo o metal 
incrustado: muy seco. 
Hormigón dentro de 
edificios con humedades 
bajas. 
Tabla 2.1.a. Clasificación de ambientes según EC2 [4] 
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Designación 
de clase 
Descripción del ambiente Ejemplos donde la 
exposición  de la clase 
puede ocurrir 
2. Corrosión por carbonatación 
XC1 Seco o permanentemente húmedo. Hormigón dentro de edificios 
con humedades bajas. 
Hormigón permanentemente 
sumergido en agua. 
XC2 Húmedo, raramente seco. Superficie en contacto con 
agua a largo plazo.  
Algunos cimientos. 
XC3 Humedad moderada. Hormigón dentro de edificios 
con humedades altas o 
moderadas.  
Hormigón exterior protegido 
de la lluvia. 
XC4 Ciclos húmedo/seco. Superficie en contacto con  
agua, no incluidas en XC2. 
3. Corrosión por cloruros 
XD1 Humedad moderada. Superficie expuesta a 
cloruros. 
XD2 Húmedo, raramente seco. Piscinas. 
Hormigón expuesto 
a aguas industriales que 
contienes cloros. 
XD3 Ciclos húmedo/seco. Partes de puentes 
expuestas a pulverización de 
cloruros. 
Pavimentos. 
Aparcamientos. 
4. Corrosión inducida por cloruros de origen marino 
XS1 Expuesto a las sales aerotransportadas 
sin contacto directo con el agua de mar. 
Estructuras cercanas o en la 
costa. 
XS2 Permanentemente sumergidas en el 
mar. 
Estructuras marinas. 
XS3 Zona de mareas y salpicaduras. Estructuras marinas. 
5. Ataque de Hielo/Deshielo 
XF1 Saturación de agua moderada, sin 
sales fundentes. 
Superficies verticales 
expuestas a lluvia y hielo 
XF2 Alta saturación del agua, con sales 
fundentes. 
Superficies verticales de 
carreteras expuestas a 
lluvia, hielo y sales 
fundentes. 
XF3 Alta saturación de agua, sin sales 
fundentes 
Superficies horizontales 
expuestas a lluvia y hielo. 
XF4 Alta saturación de agua, con sales 
fundentes 
Superficies horizontales de 
carreteras expuestas a 
lluvia, hielo y sales 
fundentes. 
Zona de mareas con 
heladas. 
Tabla 2.1.b. Clasificación de ambientes según EC2 [4] 
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Designación 
de clase 
Descripción del ambiente Ejemplos donde la 
exposición  de la clase 
puede ocurrir. 
6. Ataque químico  
XA1 Baja agresividad (EN 206-1 tabla 2) Contacto con el terreno y 
agua subterránea. 
XA2 Agresividad moderada (EN 206-1 tabla 
2) 
Contacto con el terreno y 
agua subterránea. 
XA3 Alta agresividad (EN 206-1 tabla 2) Contacto con el terreno y 
agua subterránea. 
Tabla 2.1.c. Clasificación de ambientes según EC2 [4] 
 
Clase de exposición Armaduras pasivas o 
activas no adherentes 
Combinación de carga 
cuasipermanente. 
Armaduras activas 
adherentes 
Combinación de carga 
frecuente 
X0, XC1 0.41 0.2 
XC2, XC3, XC4 0.3 0.22 
XD1, XD2, XS1, XS2, XS3 Descompresión 
(1) Si no hay consideraciones de apariencia, este límite puede aumentarse. 
(2) Comprobar también la descompresión en combinaciones 
cuasipermamentes. 
Tabla 2.2. Limitaciones del ancho de fisura. 
Además de comprobar que el ancho de fisura no supere el valor límite establecido en 
la tabla 2.2, se establece una cuantía mínima de tracción que debe cumplirse. Su valor 
se determina en la Ec (2.1). 
𝐴𝑠,𝑚í𝑛 ∙ 𝜎𝑠 = 𝐾𝑐 ∙ 𝐾 ∙ 𝑓𝑐𝑡,𝑒𝑓𝑓 ∙ 𝐴𝑐𝑡       (2.1) 
La separación entre las barras de pretensado y su diámetros están limitados mediante 
las tablas 2.3 y 2.4, haciendo que no sea necesario comprobar la fisura máxima.   
Tensión acero 
(MPa) 
Diámetro de la barra (mm) 
Wk=0.4mm Wk=0.3mm Wk=0.2mm 
160 40 32 25 
200 32 25 16 
240 20 16 12 
280 16 12 8 
320 12 10 6 
360 10 8 5 
400 8 6 4 
450 6 5 - 
Tabla 2.3. Diámetro máximo de la barra para el control de fisuración. 
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Tensión acero 
(MPa) 
Separación máxima (mm) 
Wk=0.4mm Wk=0.3mm Wk=0.2mm 
160 300 300 200 
200 300 250 150 
240 250 200 100 
280 200 150 50 
320 150 100 - 
360 100 50 - 
Tabla 2.4. Separación máxima para el control de fisuración. 
El ancho de fisura se calcula de forma explícita, siguiendo la Ec. (2.2). 
𝑤𝑘 = 𝑆𝑟,𝑚á𝑥 ∙ (𝜀𝑠𝑚 − 𝜀𝑐𝑚)        (2.2) 
Donde: 
Sr,má Separación máxima entre fisuras. 
εsm Deformación unitaria media en las armaduras. 
εcm Deformación media en el hormigón entre fisuras.  
 
2.3.2. Normativa americana: ACI-318 
Para esta norma [5] el diseño de hormigón pretensado se basa en la fuerza y el 
comportamiento en condiciones de servicio para todas las etapas que pueden ser 
críticas durante la vida de la estructura, partiendo des del momento en que se aplica el 
pretensado. Las etapas más destacadas son; la transferencia de pretensado, la carga 
en servicio y el factor de carga para cada estado. Esto no quita que se puedan 
estudiar otras etapas con más detalles siempre que lo requieran. 
Para el pretensado a flexión se clasifica en tres clases de pretensado: clase U, clase T 
y clase C basándose en resistencias de tracción ft ficticias que no deben superar, la 
fibra más traccionada de la cara precomprimida por el pretensado. De manera, que no 
tiene en cuenta el ambiente en el que se encuentra la estructura sino que se basa en 
el comportamiento en servicio. 
Clase U: 𝑓𝑡 ≤ 0.623�𝑓𝑐′  (en MPa)       (2.3) 
Clase T: 0.623�𝑓𝑐′ < 𝑓𝑡 ≤ 0.996�𝑓𝑐′ (en MPa)     (2.4) 
Clase C: 𝑓𝑡 > 0.996�𝑓𝑐′ (en MPa)       (2.5) 
Pretensado para losabidireccional se utilizara en clase U: 𝑓𝑡 ≤ 0.498�𝑓𝑐′ 
La clasificación está basada en las secciones que pueden ser fisuradas, que quedan 
englobadas en la clase C y las no fisuradas que son las de clase U, mientras que la 
clase T serian las secciones de transición. 
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Es importante tener en cuenta que para las clases U y T para flexión, las tensiones en 
situación  de servicio se calcularan para una sección no fisurada, mientras que en 
clase C se utiliza la sección fisurada transformada.  
 
2.3.3. Normativa española: EHE-08 
En esta norma [6], el pretensado parcial supone la situación general en los 
requerimientos de Estado Límite de Servicio debido a que las verificaciones de 
fisuración a tracción se realizan bajo situaciones de carga frecuente en el hormigón 
pretensado.  Aunque la norma no obliga al uso de pretensado total, en la práctica sí 
que se usa, especialmente en puente.  
Para las comprobaciones referentes al Estado Límite de Fisuración los efectos se 
constituyen por las tensiones de la sección o las aberturas de fisura. 
Las tensiones de compresión en el hormigón deben cumplir Ec. (2.6) en todas las 
situaciones persistentes  transitorias bajo la combinación más desfavorable. 
𝜎𝑐 ≤ 0.60𝑓𝑐𝑘,𝑗          (2.6) 
Donde: 
σ c Tensión de compresión del hormigón en la situación de comprobación. 
Fck,j Valor supuesto en el proyecto para la resistencia característica a j días (edad 
del hormigón en la fase considerada). 
Para comprobar los criterios de fisuración por tracción se debe satisfacer la Ec. (2.7). 
𝑤𝑘 ≤ 𝑤𝑚á𝑥          (2.7) 
Donde: 
wk Abertura característica de fisura. 
wmáx Abertura máxima de fisura definida en la tabla 5.1.1.2 de la EH-08 [6] o de 
forma simplificada en la tabla 2.5. 
En elementos de hormigón pretensado, en ausencia de requerimientos específicos, y 
bajo la combinación de acciones frecuentes, las máximas aberturas de fisura para los 
distintos ambientes se observan en la tabla 2.5. En esta norma la clasificación de 
ambientes es distinta a la del EC-2[4] se encuentra en la tabla 8.2.2 de la EH-08 [6]. 
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Clase de exposición, 
según artículo 8º. 
Wmáx [mm] 
Hormigón pretensado 
(para la combinación 
frecuente de acciones) 
I 0.2 
IIa, IIb, H 0.2 
IIIa, IIIb, IV, F, Qa Descompresión 
 IIIc, Qb, Qc 
(1) Adicionalmente deberá comprobarse que las armaduras activas se encuentran 
en la zona comprimida de la combinación cuasipermanente de acciones. 
Tabla 2.5. Limitación de ancho de fisura. 
Para superar el  Estados Límite de Descompresión, se ha de comprobar que bajo la 
combinación de acciones correspondiente a la fase de estudio, no se alcanza la 
descompresión en ninguna fibra de la sección de hormigón. 
 
2.4. ANÁLISIS DE LA FISURACIÓN EN ELEMENTOS DE PRETENSADO 
 
2.4.1. Proceso de fisuración en el hormigón armado y pretensado 
La fisuración se produce cuando la tensión de tracción llega a la resistencia de 
tracción del hormigón, [2,3]. Esto provoca que el acero deba resistir la totalidad de la 
carga, causando un salto de tensión del acero, creando así alargamientos 
diferenciales entre ambos materiales, o lo que es lo mismo, dando como resultado una 
fisura. 
Se hace necesario conocer el valor medio de abertura de la fisura que depende de la 
separación media de fisuras y de la deformación media del acero respecto el 
hormigón. Es importante saber que las tensiones de acero en la fisura se van 
reduciendo hasta llegar a su valor inicial y cuando llega a él, se encuentra a la 
distancia que conocemos como separación media de fisura. Esto se debe a las 
tensiones de adherencia que interactúan entre el hormigón y el acero. El hormigón por 
el contrario se opone al incremento longitudinal del acero absorbiendo parte de las 
tracciones del acero por la existencia de tensiones de adherencia. A cierta distancia la 
compatibilizada de deformaciones entre los materiales queda restablecida. De manera, 
que si se aumenta la fuerza exterior, se producen nuevas tracciones y la estructura 
fisura de nuevo al alcanzar la resistencia a tracción pero a partir de la distancia donde 
las deformaciones de los materiales habían quedado restablecidas. 
Las posibles fisuras que puedan aparecer entre dos fisuras ya  existentes serán 
porque las tensiones de adherencia transmiten una fuerza de tracción del acero al 
hormigón suficiente para que la resistencia a tracción del hormigón no pueda 
soportarlo. Entonces se producirá una nueva fisura. 
Cuando la distancia entre fisuras sea lo suficiente pequeña como para no poder 
transmitir las tensiones por adherencia, entonces el ancho de fisura aumentará en 
lugar de aparecer nuevas fisuras. 
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Así que el ancho de fisura depende de: 
I. Área de hormigón eficaz. 
II. Área y perímetro de acero. 
III. Distancia a la fibra neutra. 
IV. Tensión de tracción en la armadura. 
V. Resistencia de tracción de hormigón. 
VI. Separación entre fisuras (indirectamente depende de la adherencia entre 
hormigón y acero. 
 
2.4.2. Formulación EHE-08 
Las fisuras que se contemplan en la EHE-08 [6] son las producidas por acciones 
directas o deformaciones impuestas. Las fisuras producidas por la retracción plástica, 
asentamientos plásticos o reacciones químicas expansivas en el hormigón endurecido 
quedaran excluidas. 
La comprobación general del Estado Límite de Fisuración por tracción, consiste en 
satisfacer la siguiente inecuación (2.7), extraída de la EHE-08 [6] que se complementa 
de la tabla 2.5 que hace referencia a la abertura máxima de la fisura en función del 
ambiente.  
La abertura característica de fisura se calculará, mediante la expresión de la Ec (2.8). 
𝑤𝑘 = 𝛽𝑠𝑚𝜀𝑠𝑚          (2.8) 
Donde: 
β Coeficiente que relaciona la abertura media de fisura con el valor característico 
y vale 1.3 para fisuración producida por acciones indirectas solamente y 1.7 
para el resto de los casos. 
sm Separación media de fisuras, expresada en mm. 
 𝑠𝑚 = 2𝑐 + 0.2𝑠 + 0.4𝑘1 ∅𝐴𝑐,𝑒𝑓𝑖𝑐𝑎𝑧𝐴𝑠        (2.9) 
Donde: 
c Recubrimiento de las armaduras traccionadas. 
s Distancia entre barras longitudinales. Si s>15ø se tomará s=15ø. En el 
caso de vigas armadas con n barras, se tomará s=b/n siendo b el ancho 
de la viga. 
K1  Coeficiente que representa la influencia del diagrama de tracciones en 
la sección, de valor 𝐾1 = 𝜀1+𝜀28𝜀1  donde ε1 y ε2 son las deformaciones 
máxima y mínima calculadas en sección fisurada, en los límites de la 
zona traccionada. Tal como se muestra en la figura 49.2.4.a de la EHE-
08 [6] y aquí adjunta como referencia la figura 2.1. 
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Figura 2.1. Deformaciones máximas y mínimas calculadas en sección fisurada. 
 
εsm Alargamiento medio de la armaduras, teniendo en cuenta la colaboración del 
hormigón entre fisuras. 
 𝜀𝑠𝑚 = 𝜎𝑠𝐸𝑠 �1 − �𝜎𝑠𝑟𝜎𝑠 �2� ≥ 0.4 𝜎𝑠𝐸𝑠       (2.10) 
σs Tensión de servicio de la armadura pasiva en la hipótesis de sección 
fisurada. 
 Es Módulo de deformación longitudinal del acero. 
k2 Coeficiente de valor 1.0 para los casos de carga instantánea no repetida 
y 0.5 para los restantes. 
σsr Tensión de la armadura en la sección fisurada en el instante en que se 
fisura el hormigón, lo cual se supone que ocurre cuando la tensión de 
tracción en la fibra más traccionada de hormigón alcanza el valor fctm,fl. 
Para secciones pretensada con armadura activa adherente y armadura pasiva, el 
cálculo de la abertura de fisura se realiza como si se tratase de una sección de 
hormigón armado, teniendo en cuenta la acción del pretensado como una acción 
exterior y la armadura pasiva existente en la sección.  
Para la selección del incremento de tensión permitido (∆σ s) a efectos de durabilidad, 
será suficiente con seguir algunas de las ecuaciones relacionadas con el Estado 
Límite de Fisuración, aunque podría hacerse con el Estado Límite de Fatiga. 
Así que una vez definida la sección, se calcula la separación media entre las fisuras 
con la Ec. (2.9). Para obtener ∆εs partimos de Ec. (2.8) y obtenemos (2.11) para llegar 
a (2.12) 
∆𝜀𝑠𝑚 = 𝜔𝑎𝑑𝑚𝛽∙𝑠𝑚           (2.11) 
∆𝜀𝑠 = ∆𝜀𝑠𝑚𝛽           (2.12) 
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Y obtener como resultado el incremento de tensión (2.13) 
∆𝜎𝑠 = 𝐸𝑠 ∙ ∆𝜀𝑠          (2.13)
  
En la tabla 2.6 se proporcionan unos incrementos de tensiones en las armaduras para 
distintos valores del ancho de fisura y separación media. Estos incrementos no deben 
confundirse con los del Estado Límite Ultimo de Fatiga, que se obtienen directamente 
de la curva S-N de los aceros usados y por el número de ciclos de fatiga de proyecto. 
 Sm (mm) 
Wk (mm) 100 150 200 
0.1 120 MPa 80 MPa 60 MPa 
0.2 240 MPa 160 MPa 120 MPa 
0.3 350 MPa 240 MPa 180 MPa 
Tabla 2.6. Valores de ∆σs para diferentes valores ancho de fisura y separación media. 
 
 
2.4.3. Cálculo de ancho de fisura para sección pretensada fisurada 
La presencia de axiles provoca la variación de la fibra neutra, ver [7]. Al variar la fibra 
neutra, la inercia también se ve modificada provocando que el problema no se pueda 
resolver de forma lineal como ocurría en el hormigón armado en flexión simple. 
De modo que la distribución de tensiones para una sección fisura de hormigón 
pretensado sometida a un momento flector (M) podríamos considerarla como la que 
esta resulta la figura 2.2. Donde el equilibrio interno de esfuerzos produce el siguiente 
par de ecuaciones, tomando como referencia el centro de gravedad de la sección. 
∑𝐹 = 𝑃𝑁 = ∫ 𝜎𝑐𝑣𝑣−𝑥 (𝑧)𝑏(𝑧)𝑑𝑦 + 𝐴𝑠′ 𝜎𝑠′ − 𝐴𝑠𝜎𝑠 − 𝐴𝑝∆𝜎𝑝    (2.14) 
∑𝑀 = 𝑀𝑡𝑜𝑡 = 𝑀 − 𝑃𝑁𝑒 = ∫ 𝑧𝜎𝑐𝑣𝑣−𝑥 (𝑧)𝑏(𝑧)𝑑𝑦 + (𝑣 − 𝑑𝑠′ )𝐴𝑠′ 𝜎𝑠′ + (𝑑𝑠 − 𝑣)𝐴𝑠𝜎𝑠 + 𝑒𝐴𝑝∆𝜎𝑝 (2.15) 
 
 
Figura 2.2. Distribución hipotética de tensiones para una sección fisurada de hormigón 
pretensado. 
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Donde: 
z Coordenada local respecto el centro de gravedad 
PN Fuerza de neutralización del pretensado, valor del esfuerzo axil que se aplica 
en la posición de la armadura activa porque produce un estado tensional nulo 
en el hormigón, ver figura 2.3. En elementos con armadura no adherente ya 
sean postesos o pretesos (2.16), en elementos postesos con armadura 
adherente (2.17) 
 𝑃𝑁 = 𝑃          (2.16) 
 𝑃𝑁 = 𝑃 �1 + 𝑛 𝐴𝑝𝐴𝑐′ �        (2.17) 
Donde A’c se define como: 
 1
𝐴𝑐
′ = 1𝐴𝑐 + 𝑒2𝐼𝑐          (2.18) 
 
Figura 2.3. Fuerza de neutralización. 
En el caso de elementos postesos con armadura adherente, la fuerza de 
neutralización es ligeramente mayor porque actúa sobre la sección homogenizada, 
aquella que incluye el área de armadura activa. 
Para la hipótesis de sección plana y de adherencia perfecta, la distribución de 
tensiones en el hormigón y acero se pueden expresar en función de la tensión de 
compresión máxima, como se considera en las siguientes ecuaciones (2.19). 
𝜎𝑐(𝑧) = 𝜎𝑐,𝑚á𝑥𝑥 (𝑧 + 𝑥 − 𝑣)       (2.19.1) 
𝜎𝑠 = 𝑛 𝜎𝑐,𝑚á𝑥𝑥 (𝑑𝑠 − 𝑥)        (2.19.2) 
∆𝜎𝑝 = 𝑛𝑝 𝜎𝑐,𝑚á𝑥𝑥 (𝑑𝑝 − 𝑥)       (2.19.3) 
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𝜎𝑠
′ = 𝑛 𝜎𝑐,𝑚á𝑥
𝑥
(𝑥 − 𝑑𝑠′)        (2.19.4) 
Al combinar (2.19) con (2.14) y (2.15) obtenemos; 
𝑃𝑁 = 𝜎𝑐,𝑚á𝑥𝑥 �𝑄�𝑐(𝑥) + (𝑥 − 𝑣)?̅?𝑐(𝑥) + 𝑛𝐴𝑠′ (𝑥 − 𝑑𝑠′) − 𝑛𝐴𝑠(𝑑𝑠 − 𝑥) − 𝑛𝑝𝐴𝑝(𝑑𝑝 − 𝑥)� (2.20) 
𝑀 − 𝑃𝑁𝑒 = 𝜎𝑐,𝑚á𝑥𝑥 �𝐼?̅? + (𝑥 − 𝑣)𝑄�𝑐(𝑥) + 𝑛𝐴𝑠′ (𝑥 − 𝑑𝑠′ )(𝑣 − 𝑑𝑠′) + 𝑛𝐴𝑠(𝑑𝑠 − 𝑣)𝑛𝑝𝐴𝑝�𝑑𝑝 − 𝑣�𝑒� (2.21) 
Donde; 
?̅?𝑐 Área de la zona comprimida de hormigón respecto el eje de referencia. 
𝑄�𝑐 Momento estático de la zona comprimida de hormigón respecto el eje de 
referencia. 
𝐼?̅? Inercia de la zona comprimida respecto el eje de referencia. 
Al dividir (2.21) entre (2.20) obtenemos la ecuación (2.22) que es la expresión general 
de la fibra neutra para una sección fisurada. La posición de la fibra neutra depende de 
las solicitaciones actuantes, por lo tanto, también ocurre lo mismo con las propiedades 
mecánicas de la sección, donde se deduce el comportamiento no lineal. 
𝑀−𝑃𝑁𝑒
𝑃𝑁
= �𝐼?̅?+(𝑥−𝑣)𝑄�𝑐(𝑥)+𝑛𝐴𝑠′(𝑥−𝑑𝑠′)(𝑣−𝑑𝑠′)+𝑛𝐴𝑠(𝑑𝑠−𝑣)𝑛𝑝𝐴𝑝�𝑑𝑝−𝑣�𝑒�
�𝑄�𝑐(𝑥)+(𝑥−𝑣)?̅?𝑐(𝑥)+𝑛𝐴𝑠′�𝑥−𝑑𝑠′�−𝑛𝐴𝑠(𝑑𝑠−𝑥)−𝑛𝑝𝐴𝑝(𝑑𝑝−𝑥)�   (2.22) 
En el caso de una estructura de hormigón armado sometida a un momento flector, la 
ecuación (2.22) se reducirá al balance de momentos estáticos de las zonas 
comprimidas y traccionadas puesto que la fibra neutra no dependería de la solicitación.  
Una vez conocidas las tensiones de tracción en las armaduras, se puede calcular las 
propiedades mecánicas fisuradas y su ancho con el procedimiento habitual. Si 
utilizamos el de EHE-08 [6], el ancho de fisura se obtiene a de la separación media de 
fisura y de la deformación media de tracción en las armaduras como se observa en la 
ecuación (2.8). 
 
2.5. FUERZA DE PRETENSADO Y SU EVALUACIÓN 
 
2.5.1. Limitación de la fuerza de pretensado 
Se entiende por pretensado la aplicación controlada de una tensión al hormigón 
mediante el tesado de tendones de acero, según la norma EHE-08 [6]. Los tendones 
serán de acero de alta resistencia y pueden estar constituidos por alambres, cordones 
o barras. En esta Instrucción no se consideran otras formas de pretensado. 
En general, la fuerza de tesado P0 ha de proporcionar sobre las armaduras activas una 
tensión σp0 no mayor, en cualquier punto, que el menor de los dos valores siguientes: 0.70𝑓𝑝,𝑚á𝑥 𝐾; 0.85𝑓𝑝𝑘         (2.23) 
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Donde: 
fp max k  Carga unitaria máxima característica. 
fpk Límite elástico característico. 
De forma temporal, esta tensión podrá aumentarse hasta el menor de los valores 
siguientes: 0.80𝑓𝑝,𝑚á𝑥 𝑘; 0.90𝑓𝑝𝑘         (2.24) 
Siempre que, al anclar las armaduras en el hormigón, se produzca una reducción 
conveniente de tensión para que se cumpla la limitación del párrafo anterior. 
 
2.5.2. Pérdidas del pretensado 
Recordemos que para el calcular el valor de P, se deben tener en cuenta las pérdidas 
que tiene la fuerza de pretensado al ser aplicado. Estas están compuestas por las 
pérdidas diferidas e instantáneas. 
 
2.5.3. Pérdidas instantáneas 
Las pérdidas instantáneas de fuerza son aquellas que pueden producirse durante la 
operación de tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas y  
dependen de las características de elemento estructural en estudio. Su valor en cada 
sección es: 
∆𝑃𝑖 = ∆𝑃1 + ∆𝑃2 + ∆𝑃3        (2.25) 
Donde: 
∆P1 Pérdidas de fuerza, por rozamiento a lo largo del conducto de pretensado. 
∆P2 Pérdidas de fuerza, por penetración de cuña en los anclajes. 
∆P3 Pérdidas de fuerza, por acortamiento elástico del hormigón. 
 
Pérdidas de fuerza por rozamiento 
Las pérdidas teóricas de fuerza por rozamiento entre las armaduras y las vainas, 
dependen de la variación angular total α, del trazado del tendón. Las pérdidas por 
rozamiento en cada sección pueden evaluarse mediante la expresión: 
∆𝑃1 = 𝑃0�1 − 𝑒(−𝜇𝛼+𝐾𝑥)�        (2.26) 
Donde: 
μ Coeficiente de rozamiento en curva. 
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α Variación angular total en radianes. 
k Coeficientes de rozamiento parásito, por metro lineal. 
x Distancia entres la sección considerada y el anclaje activo, en metros. 
 
Pérdidas por penetración de cuñas. 
En tendones rectos postesos de corta longitud, la pérdida por penetración de cuñas, 
puede calcularse cómo: 
∆𝑃2 = 𝑎𝐿 𝐸𝑝𝐴𝑝          (2.27) 
Donde: 
a Penetración de cuña. 
L Longitud total del tendón recto. 
Ep Módulo de deformación longitudinal de la armadura activa. 
Ap Sección de la armadura activa. 
Esta pérdida de la longitud de armadura, a pequeñas longitudes dará lugar a grandes 
pérdidas. Es por esto que los anclajes de cuña no son convenientes en pretensado 
con longitud de armadura pequeña. 
 
Pérdidas por acortamiento elástico del hormigón. 
El valor de la pérdidas por acortamiento elástico del hormigón, se puede calcular 
cuando las tensiones de compresión al nivel del baricentro de la armadura activa en 
fase de tesado sean apreciables. Estas pérdidas no se calculan del mismo modo para 
armaduras pretesas y postesas. 
En armadura postesa la pérdida por acortamiento elástico es la siguiente: 
∆𝑃3 = 𝜎𝑐𝑝 𝐴𝑝∙𝐸𝑝𝐸𝑐𝑗          (2.28) 
En cambio para armadura pretesa: 
∆𝑃3 = 𝜎𝑐𝑝 𝑛−12𝑛 ∙ 𝐴𝑝∙𝐸𝑝𝐸𝑐𝑗          (2.29) 
Donde: 
Ap Sección total de armadura activa. 
σcp Tensión de compresión, a nivel del centro de gravedad de las armaduras 
activas, producida por la fuerza P0-∆P1-∆P2 y los esfuerzos debidos a las 
acciones actuantes en el momento del tesado. 
Capítulo 2 
ESTADO DEL CONOCIMIENTO 
30 
 
Ep Módulo de deformación longitudinal de las armaduras activas. 
Ecj Módulo de deformación longitudinal del hormigón para la edad j 
correspondiente al momento de la puesta en carga de las armaduras activas. 
 
2.5.4. Pérdidas diferidas 
Las pérdidas diferidas son las que se producen a lo largo del tiempo, después de 
anclar las armaduras activas. Estas se deben esencialmente al acortamiento del 
hormigón por retracción y fluencia y a la relajación del acero de tales armaduras.  
Siempre que no se realice un estudio más detallado de la interacción de estos 
fenómenos, las pérdidas diferidas pueden evaluarse de forma aproximada de acuerdo 
con la expresión siguiente: 
∆𝑃𝑑𝑖𝑓 = 𝑛𝜑(𝑡,𝑡0)+𝐸𝑝𝜀𝑐𝑠(𝑡,𝑡0)+0.80∆𝜎𝑝𝑟
1+𝑛
𝐴𝑝
𝐴𝑝
�1+
𝐴𝑐𝑦𝑝
2
𝐼𝑐
��1+𝜒𝜑(𝑡,𝑡0)�       (2.30) 
Donde: 
yp Distancia del centro de gravedad de las armaduras activas al centro de 
gravedad de la sección. 
n Coeficiente de equivalencia =Ep/Ec. 
𝜑(𝑡, 𝑡0) Coefiente de fluencia para la edad puesta en carga igual a la edad del 
hormigón en el momento del tesado (t0). 
ε cs Deformación de retracción que se desarrolla tras la operación de tesado. 
σcp Tensión en el hormigón en la fibra correspondiente al centro de gravedad de 
las armaduras activas debida a la acción del pretensado, el peso propio y la 
carga muerta. 
∆σpr Pérdida por relajación a longitud constante. 
Ac Área de la sección de hormigón. 
Ic Inercia de la sección de hormigón. 
χ Coeficiente de envejecimiento. 
Después de explicar todas las pérdidas, es importante tener en cuenta que 
normalmente la totalidad de las pérdidas diferidas están alrededor del 20% y del 30% 
de la fuerza inicial de P0.  
Es destacable que las perdidas están calculadas para una sección que no está 
fisurada, ya que las perdidas diferidas dependen de la inercia y en este caso se utiliza 
la inercia de la sección entera. Si se tuvieran en cuan las fisuras lo adecuado sería 
utilizar la inercia de la zona comprimida. 
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2.6. COMPORTAMIENTO NO-LINEAL DEL HORMIGÓN ARMADO Y 
PRETENSADO 
En este apartado se presentan las características mecánicas de los componentes del 
hormigón armado y pretensado, [2,3].  
 
2.6.1. Armadura activa 
El nivel elevado de tensiones con el que usualmente trabajan, comporta dos 
características específicas como son la relajación y la corrosión. 
 
Curva tensión deformación 
El diagrama característico tensión-deformación para armadura activa (alambres, barra 
y cordones) puede ser facilitado por el fabricante, siempre que la deformación sea 
εp=0.010 como mínimo y  las tensiones sean superadas en un 95% de los casos.  
En caso de que el fabricante no realice dicho diagrama, la EHE-08 [6] indica la 
representación de uno que puede utilizarse. Este diagrama tiene un primer tramo lineal 
cuya pendiente es el valor de Ep y un tramo curvo que se inicia cuando el fpk supere el 
70%. 
 
Figura 2.4. Diagrama tensión-deformación  de armaduras activas. 
 
Relajación 
La relajación es la disminución de tensión a causa de mantener la deformación 
constante. Este fenómenos tiene mucha importancia en los acero de pretensado como 
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son las armaduras activas. Por ello es conveniente conocer la evolución de la 
relajación en las primeras horas. 
La relajación a parte de influir en el nivel de tensión, también lo hace la temperatura. 
Por lo que será necesario saber cuál es el comportamiento para temperaturas 
diferentes de 20ºC.  
En la EHE-08 [6] se presenta la siguiente expresión Ec. (2.31) con el fin de conocer el 
valor de relajación ρ, para un tensión inicial σpi=αfmáx tiendo α valores de entre 0.5 y 0.8 
y para un tiempo t. 
𝑙𝑜𝑔 𝜌 = 𝑙𝑜𝑔 ∆𝜎𝑝
𝜎𝑝𝑖
= 𝐾1 + 𝐾2 𝑙𝑜𝑔 𝑡       (2.31) 
Donde ∆σ p es la perdida de tensión por relajación y K1 y K2 son coeficientes que 
dependen del tipo de acero y de la tensión inicial. La expresión que presenta el valor 
de relajación, si la representamos en una gráfica con respecto el tiempo, el resultado 
será lineal si los ejes de referencia son logarítmicos. Esto podemos apreciarlo en la 
figura 2.5. 
 
Figura 2.5. Relajación acero activo. 
No obstante existen curvas en las que el fabricante determina los valores de la 
relajación a 120 horas y a 1000 horas para tensiones iniciales de 0.6, 0.7 y 0.8 de fmáx 
a temperatura de 20ºC, donde se garantiza el valor a 1000 horas para α=0.7. Estos 
datos serán suficientes para obtener los valores K1 y K2 para cada tensión.  
Puesto que la influencia de la temperatura es importante, en caso de que la puesta en 
obra fuera en condiciones climáticas diferentes de 20ºC, se debería pedir al fabricante 
información más precisa. Estos datos suelen ser experimentales, puesto que la 
relajación es muy sensible a la temperatura. 
La EHE-08 [6] proporciona tablas donde se proponen valores de relajación a 1000 
horas para tensiones iniciales de 0.6, 0.7 y 0.8 fmáx. Además de tablas donde se 
aprecia la variación de la relajación en el tiempo, hasta las 1000 horas, esto en 
porcentaje. Para tiempos superiores a 1000 horas también propone una formulación 
con el fin de poder calcular la relajación hasta el infinito si fuera necesario. 
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Fatiga 
Se trata de las alteraciones mecánicas que recibe el material a causa de haber estado 
reiteradamente bajo el efecto de solicitaciones. De manera que podemos definirla 
como la relación que hay entre la diferencia de tensiones máximas y mínimas y el 
número de ocasiones que la carga ha actuado hasta llegar al agotamiento del  
material. 
En hormigones pretensados que es donde podemos encontrar armadura activa, el 
acero presenta antes síntomas de fatiga que no el hormigón. En la figura 2.6 se 
representa la relación entre las tensiones y el número de cargas hasta llegar a la 
rotura. 
 
Figura 2.6. Curva de fatiga. 
En la EHE-08 [6] se presentan límites de fatiga para los distintos tipos de armaduras. 
Para los dispositivos de anclaje y empalmen en caso de armadura activa cabe 
destacar que se dispondrán en lugares donde la variaciones de tensiones se mínima.  
 
2.6.2. Armadura pasiva 
La función de la armadura pasiva es absorber las tracciones que el hormigón no sea 
capaz. Para garantizar su funcionalidad es necesario que esté anclada en zonas 
comprimidas o donde no sea necesaria su colaboración. 
 
Curva tensión-deformación 
Para el cálculo de elemento de hormigón se pueden emplear el diagrama de tensión-
deformación característico obtenido a partir de datos experimentales o bien el 
diagrama que se representa en la figura 2.7. En este diagrama queda reflejada la 
validez tanto en compresión como en tracción.  
Capítulo 2 
ESTADO DEL CONOCIMIENTO 
34 
 
 
Figura 2.7. Diagrama característico y de cálculo de tensión-deformación en las 
armaduras pasivas. 
 
2.6.3. Hormigón 
Curva tensión deformación 
El diagrama característico tensión-deformación del hormigón de depende de muchas 
variables como la edad de este, la duración de la carga, tipo de sección, velocidad de 
aplicación de la cara, estado de humedad, etc.   
De modo que no se puede obtener a priori un diagrama tensión-deformación 
específico para cada estructura y obtenerlo a posteriori no tendría sentido. Por ello las 
diferentes normas proponen hacer una distinción en los diagramas; los diagramas para 
el cálculo estructural y los diagramas para el diseño en ELU de agotamiento por 
tensiones normales. 
El diagrama para el cálculo estructural puede realizarse mediante un modelo tensión-
deformación lineal, donde se considera la deformación elástica. Esté se puede 
aplicarse siempre y cuando la tensión no supere un determinado valor, aunque sea la 
hipótesis más empleada para el cálculo de estructuras. Así  que se considera que el 
módulo de deformación longitudinal es constante en el hormigón. 
En la EHE-08 [6], se propone el cálculo del módulo de deformación longitudinal 
secante Ecm a los 28 días como: 
𝐸𝑐𝑚 = 8.500�𝑓𝑐𝑚3          (2.32) 
Este módulo corresponde a la pendiente de la recta secante a la curva real que 
representa tensión-deformación. Esta expresión solo es válida cuando las tensiones, 
en condición de servicio, no sobrepasen el valor 0.40fcm. 
Además, para cargas instantáneas o rápidamente variables, se define el módulo de 
deformación longitudinal inicial del hormigón Ec a los 28 días. En este caso 
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corresponde a la pendiente de la tangente en el origen de la curva real tensión-
deformación.  
𝐸𝑐 = 𝛽𝐸 ∙ 𝐸𝑐𝑚          (2.33) 
𝛽𝐸 = 1.30 − 𝑓𝑐𝑘400 ≤ 1.175        (2.34) 
El módulo de deformación longitudinal instantáneo tiene su aplicación en el cálculo del 
coeficiente de fluencia, como veremos más adelante.  
En el caso de cálculo no lineal, la EHE-08 [6] propone un modelo tensión-deformación 
parabólico definido a corto plazo figura 2.8. 
 
Figura2.8. Diagrama tensión-deformación del hormigón. 
 
Este diagrama no lineal se emplea poco en la práctica ya que el módulo de 
deformación longitudinal es difícil de definir puesto que se trata de una pendiente 
curva y depende de la tensión. 
Para la resistencia de cálculo de hormigón, es necesario tener en cuenta el factor de 
cansancio, que se manifiesta cuando las tensiones por cargas duraderas son próximas 
a su resistencia. Este fenómeno queda reflejado mediante un coeficiente, que se hace 
necesario en hormigones que están sometidos bajo cargas instantáneas. 
𝑓𝑐𝑑 = 𝛼𝑐𝑐 𝑓𝑐𝑘𝛾𝑐           (2.35) 
Donde: 
αcc Factor de seguridad que tiene en cuenta el cansancio del hormigón. 
fck Resistencia característica de proyecto. 
γc Coeficiente parcial de seguridad. 
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En la EHE-08 [6] se adopta αcc=1 ya que considera que el fenómeno de casamiento 
aparece en raras ocasiones en la realidad, aunque los valores de αcc se comprenden 
entre 0.85 y 1. 
Para la resistencia de cálculo a tracción del hormigón, se obtiene mediante la siguiente 
formulación: 
𝑓𝑐𝑡𝑑 = 𝛼𝑐𝑡 𝑓𝑐𝑡,𝑘𝛾𝑐           (2.36) 
Donde: 
αct Factor que tiene en cuanta el cansancio del hormigón. 
fct,k Resistencia característica a tracción. 
γc Coeficiente parcial de seguridad. 
Se ha demostrado que a pesar de la complejidad de obtener un modelo tensión-
deformación, se pueden emplear modelos sencillos que predigan la resistencia última 
del hormigón con un margen de error aceptable. Los diagramas más empleados son el 
diagrama parábola-rectángulo y el rectangular. También se disponen de otros menos 
usados como los parabólicos, birectílineos, trapezoidales, etc. Cabe destacar que 
dichos modelos suponen nula resistencia del hormigón a tracción. A continuación se 
hace una breve descripción de los modelos según la normativa EHE-08 [6]. 
El diagrama parábola-rectángulo está formado por una parábola de grado n y un 
segmento rectilíneo. La parábola nace en el origen y en su vértice llega con pendiente 
horizontal al punto de deformación ε co con tensión fcd, el vértice extremo del tramo 
rectilíneo es la deformación de rotura del hormigón en flexión ε cu. De modo que la 
ordenada máxima será el valor de la tensión fcd. En la figura 2.9 podemos ver el 
diagrama parábola-rectángulo de forma gráfica. 
 
Figura 2.9. Diagrama de cálculo parábola-rectángulo. 
En el supuesto caso de que la sección está sometida a compresión simple, cuyo 
momento flector será nulo, la deformación máxima del hormigón se limita a εc0. Si en la 
sección existiera alguna fibra traccionada el límite de la deformación seria ε cu, esta 
diferenciación es causada por el hecho de que en flexión las fibras no están 
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deformadas todas del mismo modo, produciendo así colaboraciones entre ellas que 
permiten que tener un valor mayor en la deformada de rotura. 
El diagrama rectangular está formado por un rectángulo que tiene como profundidad 
λ(x)·h, la intensidad es η(x)·fcd que depende de la posición del eje neutro y la 
resistencia del hormigón. Este diagrama supone una simplificación del anterior, con el 
fin de facilitar el trabajo manual. En la figura 2.10 observamos de forma gráfica el 
diagrama rectangular. 
Figura 2.10. Diagrama de cálculo rectangular. 
La incoherencia que se destaca en este método es la existencia de deformaciones en 
algunas fibras de la sección sin existir tensión.  
 
Fluencia 
En el diagrama tensión-deformación se ha  aclarado que dependiendo del tiempo de 
aplicación de la carga tendríamos mayor o menor deformación. De modo que en un 
punto podemos mantener la tensión y pasados los días tendremos la deformación 
diferida, este proceso se le conoce como fluencia. En cambio también podría darse el 
caso de que se quisiera mantener la deformación y con el paso de los días obtenemos 
que la tensión ha disminuido, este proceso se lo conoce como relajación. En la figura 
2.11 puede apreciarse de forma gráfica estos dos procesos. 
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Figura 2.11. Fluencia y relajación. 
 
De manera que podemos definir la fluencia como una deformación adicional obtenida 
tras aplicar una carga y mantenerla en el tiempo. Para observar este comportamiento 
de forma sencilla se puede apreciar en una probeta de hormigón de 28 días de edad. 
En la figura 2.12 puede verse el diagrama de deformación-tiempo que se obtiene tras 
carga y descargar. El segmento AB representa la deformación instantánea que se 
produce al cargar la probeta. Si mantenemos esta carga, la deformación crece, y es 
esta deformación adicional la que se conoce como fluencia.  
Con el trascurso del tiempo se debe decidir si se quiere mantener la carga o 
descargar. En el caso de mantener la carga, la deformación seguirá creciendo, esto 
queda representado en la línea continua a partir del punto C, tiempo en el que 
decidimos mantener la carga. De haber decidido en el tiempo C descargar, entonces 
se produce una recuperación elástica instantánea que representa el segmento CD y 
que con el paso del tiempo se refleja la recuperación difería en DE. De manera que 
observamos que hay una deformación que no es recuperable y este sería la distancia 
EF. 
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Figura 2.12. Diagrama tensión-tiempo. 
En el instante de puesta en carga aparece la deformación instantánea, si se descarga 
seguidamente, la probeta no vuelve a dimensión inicial sino que mantiene cierta 
deformación, dicha deformación es conocida como deformación remanente 
instantánea. En la figura 2.13 se aprecia el proceso. Debe quedar claro que la 
deformación remanente solo aparece tras la primera carga, conocida como carga 
noval, y depende de la tensión aplicada. Si una vez descargada volviésemos a cargar 
con una carga menor a la noval, el origen del diagrama tensión-deformación en 
abscisas estaría desplazado y sería más lineal como vemos en el figura 2.13. 
   
Figura 2.13. Diagrama tensión-deformación. 
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La fluencia depende de varios factores, destacando la humedad relativa, espesor 
medio del elemento, composición del hormigón, la edad de puesta en carga y su 
duración. En la EHE-08 [6] se plantea una formulación para su cálculo un tanto 
compleja por ello también proporciona unas tablas que pueden facilitar el cálculo del 
coeficiente de fluencia. Las tablas dependen de los factores nombrados con 
anterioridad y en caso de ser necesario se puede interpolar en la tabla con el fin de 
encontrar un valor más acertado. 
La fluencia provoca efectos estructurales que pueden ser o tanto positivos como 
negativos. Con el fin de minimizar los factores que influyen en la fluencia cabe 
considerar cuales son los efectos negativos y tenerlos controlados mientras que los 
positivos pueden no considerarse. Por ello, es importante tener en cuenta las 
deformaciones iniciales que provoca la fluencia para ser contrarrestadas con la 
contraflecha y en caso de pretensado importante conocer que se producen pérdidas 
diferidas.  
 
Retracción 
Por retracción entendemos la pérdida de agua en el hormigón de forma progresiva. El 
agua es un componente indispensable para el amasado de hormigón que se aplica 
con exceso para que el hormigón se más manejable. Este exceso es el que no formará 
parte de la estructura cristalina de hormigón una vez endurecido, por lo que saldrá al 
exterior. Podría darse el caso contrario, si fuese que el hormigón estuviese sumergido 
en agua, entonces experimentaría el hinchamiento, incremento de volumen. 
La deformaciones producidas por la retracción pueden ser o bien por la retracción de 
secado o por la retracción autógena. La retracción de secado se produce lentamente, 
ya que se trata de la migración de agua a través del hormigón endurecido. La 
retracción autógena se produce durante el endurecimiento del hormigón. 
Las deformaciones no se distribuyen de forma lineal puesto que a nivel seccional la 
retracción afecta primero a las capas exteriores. Si la distribución no lineal es muy 
acentuada, las tensiones internas autoequilibradas, que aparecen para mantener la 
sección planas, pueden alcanzar valores superiores a la resistencia a tracción, 
provocando fisuras.  
 
2.7. ESTUDIO DE ESTRUCTURAS PARA DISTINTAS LUCES Y 
PRETENSADO PARCIAL 
En [8] se realiza la comparación de una sección compuesta típica para superestructura 
de puentes de entre 20 y 40m de luz, diseñada para pretensado total y parcial. Se 
variarán algunos parámetros como la cuantía de pretensado, altura de la sección y 
refuerzo para estudiar los resultados.  
Partiendo con el diseño de pretensado de menor altura, de que derivarán dos diseños 
de pretensado parcial, uno en el que se disminuye el área de pretensado y el otro en el 
que se disminuye la altura a la vez que se varia el pretensado. Ambos diseños se 
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realizan con una cuantía mínima de armadura pasiva, que se mejorar aumentándola 4 
veces respecto la inicial 
De los resultados de análisis obtenidos, nos centramos en los de fisuración. Para su 
análisis se determino el ancho de fisura mediantes distintos métodos para una 
disminución de la cuantía de pretensado y cuantía de armadura pasiva y también 
reducción de la altura de la sección. 
De manera que, en los resultado se observa que el ancho de fisura está afectado por 
la disminución del área de pretensado y tendencia a disminuir a mayores luces. Para 
la disminución de altura de la sección el ancho de fisura son menores aunque 
aumentan al aumentar la luz. 
Del estudio mencionado se han obteniendo las siguientes conclusiones: 
I. El ancho de fisura es calculado para la carga viva total, la cual tiene baja 
probabilidad de suceda, además la fuerza de pretensado vuelve a cerrar las 
fisuras inmediatamente y los ancho calculados no presentan problemas de 
apariencia, por eso no deben verse como algo grave a menos que algún factor 
determine en el diseño, condiciones normales no fueron un factor determinante 
en ninguno de ellos. 
II. En general los anchos de fisura obtenidos no presentan problema bajo la 
exigencia de la norma AASHTO LRFD y con valores aceptables bajo la ACI [5] 
y para diseños bajo condiciones normales no fueron un factor determinante en 
ninguno de ellos. 
III. La exigencia de la AASHTO LRFD para el control de fisuración, refleja en la 
separación de refuerzo requerida, resulta ser menor e incluso no aplicable 
debido a que las separaciones obtenidas son grandes. Por otra parte los 
anchos de fisura permitidos resultan laxos comprados con los del ACI [5]. 
IV. Se observo, al comparar la disminución del ancho de fisura con el aumento del 
refuerzo, que el refuerzo tiene poca incidencia en ésta disminución, sin 
embargo debido al tipo de estructura estudiado se requirió escaso monto de 
refuerzo comparado con la cantidad de pretensado, como puede entenderse de 
las relaciones de pretensado parcial obtenidas cercanas a uno, esto hace 
necesario estudiar la incidencia del refuerzo en el ancho de de fisura en otras 
estructuras parcialmente pretensadas que requieren mayor cantidad de éste 
para poder concluir de manera general respecto a su incidencia. Además se 
debe aclarar que en el pretensado parcial el refuerzo tiene un papel activo en la 
rigidez y resistencia de la sección con lo cual se debe entender que su 
aumento mecánicamente no cumple únicamente la función de controlar la 
fisuración sino que éste vuelve más rígida y resistente la sección atrayendo 
esfuerzos, que están directamente relacionados con el ancho de fisura, y 
aliviando de los mismos al pretensado finalmente generado que la sección 
trabaje a un menor nivel de exigencia para el mismo momento actuante. 
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2.8. CONCLUSIONES DEL ESTADO DEL CONOCIMIENTO 
La variedad de normativas existentes provocan que los distintos criterios de 
pretensado no sean homogéneos.  Más aún, la propia clasificación del tipo de 
pretensado varía en función de la norma y, aunque en ocasiones las variación no sea 
sustancial, si lo son a nivel conceptual.  
En los casos en que es permitido, el pretensado parcial puede ser una técnica 
eficiente para controlar la fisuración, y mejorar la durabilidad y comportamiento en 
fatiga, de las estructuras de forma más económica que el hormigón armado.  Sin 
embargo, el comportamiento de este tipo de elementos es no-lineal, lo cual repercute 
en un cálculo más laborioso y complejo. 
Algunas normativas, p.e. ACI-318 [5], tratan de evitan el cálculo no-lineal del 
pretensado parcial mediante el uso de tensiones admisibles ficticias.  Esto simplifica 
mucho el cálculo, aunque la precisión de los resultados es menor.  Este criterio 
también es muy utilizado en España, aunque no está incluido en la normativa y los 
valores de tensiones ficticias a usar no están normalizados.  En ese sentido, se suele 
utilizar la resistencia a tracción del hormigón para poder aplicar el método de Magnel, 
lo cual da valores del lado de la seguridad en la mayoría de los casos. 
La evolución de de las perdidas y ancho de fisura en piezas fisuras no queda explicito 
en las normas y por lo tanto requiere de un estudio específico como el que se realizará 
en esta tesina. 
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Capítulo 3 
MÉTODO DE DISEÑO DE SECCIONES PARCIALMENTE 
PRETENSADAS 
3.1. INTERÉS DEL MÉTODO 
El comportamiento lineal elástico tan solo es válido para una pieza que no presente 
fisuras, por lo que tras la fisuración se asume el comportamiento no lineal. El Estado 
Límite de Servició de Fisuración y el Estado Límite Último de Fatiga son los necesarios 
para controlar el valor de pretensado en diferentes situaciones de proyecto.  
El método propuesto tiene como objetivo hacer un cálculo más detallado acerca del 
área de pretensado necesaria, teniendo en cuenta la armadura pasiva. Para ello el 
método se basa en la integración obteniendo un resultado no lineal, mostrando 
sensibilidad a la cuantía pasiva. 
Con este método se llega a un espacio de solución factible con las variables (PN, PNe). 
Esto es una mejora, puesto que este tipo de análisis requiere de procesos de prueba y 
error, que llega a una solución numérica, pero no es práctico para el dimensionamiento 
manual. 
Los pasos del método, que son similares a los establecidos por el método de Magnel. 
A grandes rasgos los pasos a seguir  son los siguientes: 
1. Elección de los umbrales de tensiones en hormigón y armaduras en función de 
los Estados Límite de fisuración y fatiga. 
2. Determinación del espacio de soluciones factibles mediante barrido de los 
planos de tensiones umbrales. 
3. Elección de la excentricidad. 
4. Determinación del intervalo de valores de la fuerza de pretensado. 
5. Verificación del margen permitido para las pérdidas diferidas. 
6. Dimensionar la fuerza de pretensado en los anclajes y área de pretensado. 
 
3.2. METODOLOGÍA  
El método requiere evaluar las propiedades mécancias de la sección que en este caso 
dependen de la profundidad de la fibra neutra.  A diferencia de las piezas de hormigón 
armado sin fuerza axial, en este caso la fibra neutra también depende del nivel de 
carga, por lo tanto, se trata de un problema no-lineal.  En la metodología que se 
describe a continuación se tiene en cuenta que el área, inercia, momento estático de la 
zona comprimida de la sección son funciones de la posición de la fibra neutra, ver 
figura 2.2, la cuales pueden ser evaluadas de forma directa para geometrías sencillas 
o mediante integración numérica en caso de geometrías más complejas, [7]. 
Para secciones de doble alma, tipo cajón, puede hacerse una aproximación a una 
sección de doble T. El alma de la nueva sección será la suma del espesor de las 
almas de la sección original. 
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En secciones fisuradas, las propiedades mecánicas dependen de las solicitaciones 
actuantes. Puesto que la posición de la fibra neutra depende de los esfuerzos 
actuantes, entre otros factores, se hace necesario un análisis no lineal. Esto queda 
definido en el capítulo 2, apartado 2.4.3 donde se especifica el cálculo de ancho de 
fisura para una sección fisurada. Así que en las figura 2.2, se muestra la distribución 
de tensiones bajo un momento flector (M) y quedan planteadas las ecuaciones de 
fuerza de equilibrio (2.14) y (2.15).  
La fuerza de neutralización queda definida en la figura 2.3 y con las ecuaciones (2.16) 
y (2.17) en función del sistema de pretensado utilizado. 
Una vez se obtienen los esfuerzos, se determinara el dominio válido de soluciones 
mediante un barrido de planos de tensiones para situaciones de vacío y servicio donde 
se limita la compresión en el hormigón y la tracción en la armadura. 
Las distribuciones de tensiones quedan definidas por la fibra neutra de la sección. En 
la tabla 3.1 queda de forma resumida la utilización de los 4 pivotes para cada situación 
de carga así como el valor de la fibra neutra por el factor k.  
Para cada situación de carga se obtiene PN y el producto Pne, a partir de las 
ecuaciones siguientes: 
𝑃𝑁 ≈ 𝑘�𝑄�𝑐(𝑥) + (𝑥 − 𝑣)?̅?𝑐(𝑥) + 𝑛𝐴𝑠′ �𝑥 − 𝑑𝑠¡ � − 𝑛𝐴𝑠(𝑑𝑠 − 𝑥)�   (3.1) 
𝑃𝑁𝑒 ≈ 𝑀 + 𝑘�𝐼?̅?(𝑥) + (𝑥 − 𝑣)𝑄�𝑐(𝑥) + 𝑛𝐴𝑠¡ (𝑥 − 𝑑𝑠′)(𝑣 − 𝑑𝑠′) + 𝑛𝐴𝑠(𝑑𝑠 − 𝑣)�  (3.2) 
A partir de estas ecuaciones se permite definir un espacio de soluciones factibles 
comparables al diagrama de Magnel. A continuación observamos gráficamente las 4 
situaciones de cargas y el diagrama correspondiente. En los siguientes gráficos el 
pivote queda representado por un punto rojo. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Capítulo 3 
MÉTODO DE DISEÑO DE SECCIONES PARCIALMENTE PRETENSADAS 
45 
 
1. Compresión en vacio. 
 
Figura 3.1. Barrido y representación de la situación de compresión en vacío. 
  
2. Tracción en vacío. 
 
Figura 3.2. Barrido y representación de la situación de tracción en vacío. 
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3. Tracción en servicio. 
 
Figura 3.3. Barrido y representación de la situación de tracción en servicio. 
 
4. Compresión en servicio. 
 
Figura 3.4. Barrido y representación de la situación de compresión en servicio. 
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Umbral Descripción Posición 
pivote (p) 
Tensión 
pivote (σ*) 
Factor k 
1 Compresión en vacío p=h 𝜎∗ = 0.6𝑓𝑐,𝑗 𝜎∗
𝑝 − ℎ + 𝑥 
2 Tracción en vacío p=d’ 
𝜎∗ = 1
𝑛
𝜎𝑠,𝑑′  𝜎∗𝑝 − ℎ + 𝑥 
3 Tracción en servicio p=d 𝜎∗ = 1
𝑛
𝜎𝑠,𝑑 ó 
𝜎∗ = 1
𝑛
∆𝜎𝑝,𝑑 
𝜎∗
𝑝 − 𝑥
 
4 Compresión en 
servicio 
p=0 𝜎∗ = 0.6𝑓𝑐 𝜎∗
𝑝 − 𝑥
 
Tabla 3.1. Definición de los pivotes de barrido de tensiones. 
Una vez planteadas las cuatro situaciones de análisis obtenemos cuatro curvas, cada 
una de ellas representando una de las situaciones descritas con anterioridad. En la 
figura 3.5 podemos ver un ejemplo del aspecto que tendrían están cuatro curvas 
basada en el método no lineal. 
 
Figura 3.5. Representación conjunta del dominio de soluciones para el método no-
lineal. 
Una vez obtenido el diagrama no-lineal de pretensado parcial, se debe escoger la 
mayor excentricidad posible, teniendo en cuenta la disposición de la armadura pasiva. 
Al igual que en el método tradicional se representa una recta con pendiente igual a la 
excentricidad escogida, que intersecará con las curvas representadas. Los puntos de 
intersección son los valores de Pmáx y Pmín, y así conocer el intervalo de la fuerza de 
pretensado.  
Una vez obtenido el intervalo en el que se encuentra P, definimos: 
1. Fuerza de pretensado a largo plazo: 𝑃∞ = 𝑃𝑚í𝑛 
2. Fuerza de pretensado descontando las pérdidas: para este apartado se 
asume que las pérdidas tienen un valor medio del 25%. 
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P0 = 10.75P∞ = 1.33Pmín       (3.3)
  
Si P0 < Pmáx, entonces de reducirse la excentricidad y volver a realizar los cálculos 
hasta que cumpla.  
Al obtener el valor de P0, podemos determinar el área de pretensado necesaria. Sin 
embargo, como el método tiene en cuenta la fuerza de neutralización, este provoca 
que la armadura activa dependa del sistema de pretensado aplicado. 
a. Elemento posteso con armadura no adherente Ap = P0σp,0 = P∞c∙σp,0        (3.4) 
b. Elemento posteso con armadura adherente Ap = c∙σp,0+∆σp2∙c∙n∙σp,0 Ac′ �−1 + �1 + 4 PNAc′ c∙n∙σp,o�c∙σp,0+∆σp�2�    (3.5) 
c. Elemento preteso Ap = PNc∙σp,0+∆σp         (3.6) 
A pesar de la semejanza del procedimiento con el método tradicional, este optimiza la 
armadura activa llegando a un resultado más económico. Esto se debe a que se tiene 
en cuenta la armadura pasiva tanto en la sección como en la curvatura. 
 
3.3. OBSERVACIONES EXTRAÍDAS DEL DIAGRAMA  
Las posibles variables que hacen que el método se vea afectado sensiblemente son 
las siguientes [9]: 
1. El aumento de armadura inferior, provoca que las curvas equivalentes a las 
rectas 2 y 4 de Magnel se separen. De esta manera se aumenta el área del 
domino válido y se hace posible que el intervalo entre Pmín y Pmáx sea mayor. 
Puesto que la cantidad de pretensado depende de Pmín al disminuir, la cantidad 
de pretensado también lo hace. 
2. El aumento de armadura superior, provoca que las curvas equivalentes a las 
rectas 1y 3 de Magnel se distancien. En este caso, también se aumenta el área 
del domino válido, solo que no tienen consecuencias sobre el 
dimensionamiento del área de pretensado. 
3. Si variamos σs, varia la curvatura, siendo mayor para valores de -200MPa que 
para -50MPa. De modo que para valores altos de σs la curvatura sube y el valor 
de Pmín disminuye y consecuentemente la cuantía de pretensado. 
4. La variación de características del material  como son σ adm,c y σadm,t no influyen 
en las curvaturas del método no-lineal. De manera que a efectos de cálculo del 
área de pretensado no nos influye en el día de puesta en obra, sino que solo 
afecta a temas de planificación. 
5. Cabe destacara que si los valores M1 y M2 son iguales, el área del domino 
válido que cerrada, mientras que si no coinciden está quedara abierta, 
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produciéndose una discontinuidad que hay que tener encuentra. Dicha 
discontinuidad suele  producirse entre las rectas 3 y 4 correspondientes del 
diagrama de Magnel, esto es así porque M2 normalmente es mayor que M1. 
6. La excentricidad no afecta a las curvas, por lo que solo afecta a la intersección 
y en consecuencia al intervalo de P. De manare que mayor excentricidad 
menor fuerza de pretensado se necesita. 
 
 
3.4. EJEMPLO 
 
3.4.1. Enunciado 
A continuación se expone un ejemplo en el que se utiliza el método no lineal donde se 
observan todos los pasos [9]. Para ello escogemos una estructura postesada en  un 
ambiente IIa, con una sección transversal sencilla. A continuación representamos la 
estructura para que quede clara. 
 
Figura 3.6. Representación del estructura biapoyada y sección transversal. 
 
Características de los materiales: 
Hormigón con resistencia característica a los 28 días de 40MPa y Ec=30891MPa. 
Postesado se realiza a los 7 días cuando el hormigón tiene las siguientes 
características: 
fc7=30MPa y Ec7=26872MPa. 
Las cargas que debe resistir son: 
Peso propio: g1=0.4m2·25KN/m2=10KN/m 
Cargas permanentes: g2=4KN/m 
Sobrecarga: q=10KN/m (Ψ1=0.6) 
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3.4.2. Esfuerzos actuantes 
Para esta estructura, el centro del vano será la sección más crítica. 
Primer calculamos los momentos flectores necesarios para e realizar las 
comprobaciones de ELS de fisuración. Obteniendo como resultado los siguientes: 
Mg1=360KNm 
Mfrecuente=747KNm 
Mk=909KNm 
Escogemos la mayor excentricidad posible, para poder obtener el resultado más 
económico posible, recordemos que con mayor excentricidad menores serán los 
valores de P y en consecuencia el área de pretensado. Así que al valor de v’ se le 
quitara el recubrimiento mínimo necesario en este caso 0.15m, obteniendo una 
excentricidad de 0.35m. 
 
3.4.3. Método de Magnel 
Para el método lineal tradicional se plantean las 4 inecuaciones definidas por Magnel. 
Donde quedan definidas las 2 situaciones tanto para tracción como para compresión. 
 
Situación de vació: fc7=30MPa 
σc,adm=18MPa+γp=1.1 
σt,adm=-2.433MPa 
1. Compresión excesiva en vacío 
𝑃
𝐴
+ 𝑃𝑒 𝑣′
𝐼
≤
1
𝛾𝑝
�𝜎𝑐,𝑎𝑑𝑚 + 𝑀𝑔1 𝑣′𝐼 � 
𝑃0.4 + 𝑃𝑒 0.53.33 ∙ 10−2 ≤ 11.1 �18000 + 360 0.53.33 ∙ 10−2� 
2.5P+1.5Pe ≤ 21277.6 
2. Tracción excesiva en vacío 
𝑃
𝐴
− 𝑃𝑒
𝑣
𝐼
≥
1
𝛾𝑝
�𝜎𝑡,𝑎𝑑𝑚 −𝑀𝑔1 𝑣𝐼� 
𝑃0.4 − 𝑃𝑒 0.53.33 ∙ 10−2 ≥ 11.1 �−2433 − 360 0.53.33 ∙ 10−2� 
2.5P-15Pe ≥ -7125.8 
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Situación de servicio: fck=40MPa 
σc,adm=24MPa+γp=0.9 
σt,adm=-3.5MPa 
3. Compresión excesiva en servicio 
𝑃
𝐴
− 𝑃𝑒
𝑣
𝐼
≤
1
𝛾𝑝
�𝜎𝑐,𝑎𝑑𝑚 −𝑀𝑘 𝑣𝐼� 
𝑃0.4 − 𝑃𝑒 0.53.33 ∙ 10−2 ≤ 10.9 �240000 − 909 0.53.33 ∙ 10−2� 
2.5P-15Pe ≤ 11363.6 
4. Tracción excesiva en servicio 
𝑃
𝐴
+ 𝑃𝑒 𝑣′
𝐼
≥
1
𝛾𝑝
�𝜎𝑡,𝑎𝑑𝑚 + 𝑀𝑓𝑟𝑒𝑐 𝑣′𝐼 � 
𝑃0.4 + 𝑃𝑒 0.53.33 ∙ 10−2 ≥ 10.9 �−3500 + 747 0.53.33 ∙ 10−2� 
2.5P+15Pe≥8573.5 
 
Para obtener el intervalo de valores posibles de P se hará de forma analítica con el fin 
de obtener mayor precisión. Recordemos que la excentricidad escogida asido 
e=0.35m. 
Substituido el valor de la excentricidad en las inecuaciones anteriores obtenemos: 
1. P ≤ 2745.5KN 
2. P ≤ 2591.2KN 
3. P ≥ -4132.2KN 
4. P ≥ 1106.25KN 
Así pues podemos afirmar que Pmáx=2591.20KN y Pmín=1106.25KN. 
Es recomendable comprobar que existe suficiente margen para las pérdidas de 
pretensado. El valor de las pérdidas suele oscilar entre un 20 y 30% del valor P0. Si 
asumimos un 25% de perdidas, se debe cumplir: PmáxPmín ≥ 11 − 0.25 = 1.33 PmáxPmín = 2591.201106.25 = 2.34 
De modo que no habrá problemas con las pérdidas. Así que determinamos el área de 
pretensado necesaria a continuación. 
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P∞ = Pmín = 1106.25KN P∞ = 0.75P0 P0 = 1106.250.75 = 1471.3KN 
Al escoger un acero activo de fpu=1860 tendremos fp0=1395MPa. 
Ap = 1471.3 ∙ 103N1395MPa = 1054.7mm2 
Así pues concluimos que con el método tradicional se necesita 1054,7mm2 de área de 
acero activa. 
 
3.4.4. Método no-lineal 
Primero se definir el valor de ∆σ s. Adoptando una armadura mínima geométrica de 
acero B500. 
ρmín,geo = 0.0028 ∙ Ac = 0.0028 ∙ 0.4 = 1120mm2 
La disposición en este caso sea de 4ø20 y para un ancho de fisura límite de 0.2mm 
solo falta conocer la separación media entre fisuras, se realiza a continuación. 
sm = 2c + 0.2s + 0.4k1 ∅ ∙ AceAs = 2 ∙ 50 + 0.2 ∙ 100 + 0.4 ∙ 0.125 20 ∙ 800001256.63 = 183.66mm 
Con estos valores podemos interpolar en la tabla facilitada por la EHE-08 [6] y así 
obtener el valor de ∆σs=130. 
Una vez obtenidos estos datos, podemos introducirlo en el programa de cálculo y 
obtener el siguiente el grafico de la figura 3.7 donde quedan representadas tanto las 
inecuaciones de Magnel como las del método no lineal.  
Es importante destacar que uno de los valores que se introducen en el programa es el 
acero pasivo, ya que el método no lineal lo tiene en cuenta, efecto que no se 
contempla en el método tradicional. 
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Figura 3.7. Representación de inecuaciones para método no lineal y de Magnel. 
 
De la figura 3.7 podemos extraer los valores Pmín=870.92KN y Pmáx=3144.5KN. 
Para este método también nos aseguramos de dejar margen suficiente para las 
pérdidas, dando un margen de 25%, por ello debe cumplir: PmáxPmín ≥ 11 − 0.25 = 1.33 PmáxPmín = 2940.211039.5 = 3.61 
Afirmando de nuevo que existe margen suficiente. Así que determinamos el área de 
pretensado necesaria a continuación. P∞ = Pmín = 870.92KN P∞ = 0.75P0 P0 = 870.920.75 = 1158.3KN 
Por lo que el área de acero activo será: 
Ap = 1158.3 ∙ 103N1395MPa = 830.3mm2 
Concluyendo que el área de acero activo necesaria es 830.3mm2 a la vez que se 
reafirma que el área para el método no lineal es menor que para el método de Magnel. 
Reduciendo aproximadamente un 25%. 
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Si realizáramos este mismo problema sin introducir el valor del área de acero pasivo, 
veríamos que con el método no lineal sería necesaria menor armadura activa que para 
Magnel. Aunque ya que con el método no lineal existe la posibilidad de tener en 
cuenta la armadura pasiva es importante aprovecharlo para ajustarnos a la solución 
más económica posible y que este del lado de la seguridad. 
 
3.4.5. Verificación de los casos dimensionados 
Una vez determinada la cuantía de pretensado necesaria, comprobaremos que ambos 
casos cumplan el ancho de fisuración, que se limita en la EHE-08 [6]. 
Para obtener el ancho de fisura, es necesario conocer la tensión de las armaduras 
pasivas. Al plantear el equilibrio y la compatibilidad de deformaciones en la sección, 
podemos obtener la tensión tanto de las armaduras activas como pasivas a partir de 
las tensiones del hormigón Ec.(2.19.2) y Ec.(2.19.3). Si estas ecuaciones las 
combinamos con las ecuaciones de equilibrio, obtenemos: 
𝑃𝑛
𝑀𝑑
= 0.5 ∙ 𝑏 ∙ 𝑥2 − 𝑛 ∙ 𝐴𝑝 ∙ �𝑑𝑝 − 𝑥� − 𝑛 ∙ 𝐴𝑠 ∙ (𝑑𝑠 − 𝑥)0.5 ∙ 𝑏 ∙ 𝑥2 ∙ �𝑑𝑝 − 𝑥3� + 𝑛 ∙ 𝐴𝑠 ∙ (𝑑𝑠 − 𝑥) ∙ �𝑑𝑠 − 𝑑𝑝� 
𝜎𝑐 = 𝑃𝑛 ∙ 𝑥0.5 ∙ 𝑏 ∙ 𝑥2 − 𝑛 ∙ 𝐴𝑝 ∙ �𝑑𝑝 − 𝑥� − 𝑛 ∙ 𝐴𝑠 ∙ (𝑑𝑠 − 𝑥) 
Primero verificaremos con los valores obtenidos mediantes el método tradicional, 
Magnel. Para ello recuperamos los siguientes valores calculados anteriormente.  
𝑃∞=1106.25KN 
Mfrecuente=747KNm 
Ap=1054.7mm2 
Calculamos la fuerza de neutralización con la Ec. (2.17) y obtenemos: 
𝑃𝑛 = 𝑃∞ ∙ �1 + 𝑛 ∙ 𝐴𝑝 ∙ � 1𝐴𝑐 + 𝑒2𝐼𝑐 �� = 1106.25 ∙ �1 + 6.47 ∙ 0.001055 ∙ � 10.4 + 0.3520.033�� 
𝑛 = 𝐸𝑝
𝐸𝑐
= 20000030891 = 6.47 
Pn=1153.16KN 
Conocido este valor ya podemos encontrar el valor de x, para posteriormente calcular 
la tensión de hormigón y acero. 
𝑃𝑛
𝑀𝑑
= 1153.16747 = 0.5 ∙ 0.4 ∙ 𝑥2 − 6.47 ∙ 0.001055 ∙ (0.85 − 𝑥)0.5 ∙ 0.4 ∙ 𝑥2 ∙ (0.85 − 𝑥3)  
x=0.637m=637mm 
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𝜎𝑐 = 1153.16 ∙ 0.6370.5 ∙ 0.4 ∙ 0.6372 − 6.47 ∙ 0.001055 ∙ (0.85 − 0.637) = 9.21𝑀𝑃𝑎 
𝜎𝑠 = 6.47 ∙ 9.21 ∙ 0.95 − 0.6370.637 = 29.3𝑀𝑃𝑎 
De manera que ya podemos aplicar la Ec. (2.8) que determina el ancho de fisura, pero 
para aplicarla hay que calcular el alargamiento media de las armaduras εsm mediante 
Ec. (2.10), que recordamos a continuación, la separación media de fisura es de 
sm=183.66mm, calculado anteriormente, y β=1.7 recomendado por la EHE-08 [6]. 
𝜀𝑠𝑚 = 𝜎𝑠𝐸𝑠 ∙ �1 −𝐾2 ∙ �𝜎𝑠𝑟𝜎𝑠 �2� 
Donde: 
K2=0.5 
𝑀𝑓𝑖𝑠 = �𝑓𝑐𝑡,𝑚 + 𝑝𝐴𝑐� ∙ 𝐼𝑐ℎ 2⁄ = �3500 + 1152.890.4 � ∙ 3.3 ∙ 10−20.5 = 421.23𝐾𝑁 
𝜀𝑠𝑚 = 28.7200000 ∙ �1 − 0.5 ∙ �421.23909 �2� = 1.28 ∙ 10−4 
Concluimos con el resultado del ancho de fisura que será: 
𝜔𝑘 = 1.7 ∙ 183.66 ∙ 1.28 ∙ 10−4 = 0.04𝑚𝑚 
Puesto que el ancho de fisura es menor que 0.2mm que el límite que establece la 
EHE-08 [6], podemos afirmar que estamos del lado de la seguridad al cumplir con la 
fisuración. 
A continuación realizaremos los cálculos de nuevo pero con los valores obtenidos 
mediante el método no lineal y poder comprobar así que también cumple. Recordamos 
los valores necesarios: 
𝑃∞=870.9KN 
Mfrecuente=747KNm 
Ap=830.3mm2 
Calculamos la fuerza de neutralización con la Ec (2.17) y obtenemos: 
𝑃𝑛 = 𝑃∞ ∙ �1 + 𝑛 ∙ 𝐴𝑝 ∙ � 1𝐴𝑐 + 𝑒2𝐼𝑐 �� = 870.9 ∙ �1 + 6.47 ∙ 0.00083 ∙ � 10.4 + 0.3520.033�� 
Pn=899.95KN 
Conocido este valor ya podemos encontrar el valor de x, para posteriormente calcular 
la tensión de hormigón y acero. 
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𝑃𝑛
𝑀𝑑
= 899.95747 = 0.5 ∙ 0.4 ∙ 𝑥2 − 6.47 ∙ 0.00083 ∙ (0.85 − 𝑥) − 6.47 ∙ 0.0012 ∙ (0.95 − 𝑥)0.5 ∙ 0.4 ∙ 𝑥2 ∙ �0.85 − 𝑥3� + 6.47 ∙ 0.00112 ∙ (0.95 − 𝑥) ∙ (0.95 − 0.85) 
x=0.444m=444mm 
𝜎𝑐 = 870.9 ∙ 0.4440.5 ∙ 0.4 ∙ 0.4442 − 6.47 ∙ 0.00083 ∙ (0.85 − 0.444) = 11.51𝑀𝑃𝑎 
𝜎𝑠 = 6.47 ∙ 11.51 ∙ 0.95 − 0.4440.444 = 84.9𝑀𝑃𝑎 
De manera que ya podemos aplicar la Ec. (2.8) que determina el ancho de fisura, en 
este caso los valores de separación media de fisura y coeficiente β se mantienen. Así 
que hay que  calcular el alargamiento media de las armaduras εsm mediante Ec. (2.10) 
𝜀𝑠𝑚 = 𝜎𝑠𝐸𝑠 ∙ �1 −𝐾2 ∙ �𝜎𝑠𝑟𝜎𝑠 �2� 
Donde: 
K2=0.5 
𝑀𝑓𝑖𝑠 = �𝑓𝑐𝑡,𝑚 + 𝑝𝐴𝑐� ∙ 𝐼𝑐ℎ 2⁄ = �3500 + 870.90.4 � ∙ 3.3 ∙ 10−20.5 = 374.7𝐾𝑁 
𝜀𝑠𝑚 = 84.9200000 ∙ �1 − 0.5 ∙ �374.7747 �2� = 3.71 ∙ 10−4 
Concluimos con el resultado del ancho de fisura que será: 
𝜔𝑘 = 1.7 ∙ 183.66 ∙ 3.71 ∙ 10−4 = 0.12𝑚𝑚 
Concluimos con la verificación de que el método no lineal cumple la fisuración a pesar 
de que esta se lleve más al límite. Constatando que el método no lineal es más preciso 
y ajusta mejor las cuantías de armadura pasiva. 
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Capitulo 4 
HERRAMIENTAS DE ANÁLISI NO-LINEAL 
4.1. ANÁLISIS NO-LINEAL 
Para este análisis se admite que el hormigón fisura o que las armaduras plastifiquen. 
De manera que para realizar este análisis se requiere conocer la cuantía de la pieza, 
por lo que, sólo se utiliza para realizar comprobaciones posteriores al 
dimensionamiento. Cabe destacar que si se quisiera hacer el cálculo sería mediante 
un proceso de prueba y error, hasta llegar a una cuantía coherente respecto los 
esfuerzos actuantes. 
Para la satisfacción del análisis no lineal, se parte de las siguientes características: 
1. Considerar los diagramas tensión-deformación no lineal de los materiales. 
2. Idealizar la estructura en elementos y secciones en fibras, cuyas propiedades 
irán variando. 
3. Plantear la ecuación P=K·δ+P0. 
4. Procedimiento iterativo, hasta llegar en cada sección. 
Con el fin de llegar a una solución como se ha nombrado entre las características, el 
proceso a seguir es iterativo. Así que para obtener la repuesta para un nivel de carga, 
se procede iterativamente, partiendo de una solución inicial elástica. Para cada 
iteración se modifica la matriz de rigidez en función del estado de los materiales. Esta 
variación se hace o bien utilizando la rigidez tangente o bien la rigidez secante. En la 
figura 4.1 se representan las distintas gráficas de la iteración, teniendo en cuenta las 
distintas rigideces. 
  
Figura 4.1. Rigidez secante y tangente de materiales. 
 
Para obtener la respuesta estructural en los rangos: elástico, fisurado y último, la carga 
se divide en escalones y se van incrementando, de manera que, para cada escalón de 
carga se realiza una iteración. 
Carga 
Desplazamiento 
Iteraciones  con Rigidez Tangente 
Carga 
Desplazamiento 
Iteraciones  con Rigidez Secante 
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En cambio para obtener el comportamiento post-pico o la carga última con mayor 
precisión, de acuerdo con los fenómenos de inestabilidad, los métodos a emplear se 
basan en el control de desplazamientos. En este caso, para unas cargas 
determinadas, se obtiene el factor de carga necesario para que se produzca el 
desplazamiento predeterminado.  
En el siguiente esquema, figura 4.2 se representa el proceso iterativo que se debe 
seguir con el fin de resolver un problema  bajo una carga determinada y en el que se 
establece la no linealidad de este. De modo que empieza desde la adaptación de las 
propiedades elásticas de los materiales, hasta comprobar que se cumplen los 
desplazamientos. 
 
Figura 4.2. Esquema del proceso iterativo. 
 
4.2. MODELO NÚMERICO NO-LINEAL 
Se trata de un modelo para el análisis de pórticos espaciales idealizados mediante 
elementos finitos unidimensionales con 6 grados de libertad por nodo. Se tiene en 
cuenta la no linealidad de los materiales, los efectos de segundo orden, el 
comportamiento diferido y la construcción evolutiva. De entre las muchas 
formulaciones existentes, la que se describe a continuación, ha sido desarrollada por 
Marí, A [10]. 
 Adoptar propiedades 
elásticas de materiales 
Ensamblar P y Ke   
Resolver P=Ke·δ+P0 
Obtener esfuerzos σs (N,M) 
en secciones de control 
 
Resolver   [ ] 0·
→→→
+= σεσ sss K  
Obtener deformaciones zcz m ·)( −= εε  
Obtener tensiones 00 )()( σεεσ +−= fz  
Obtener esfuerzos internos y residuos 
∫∫= dAN i ·σ    ;    ∫∫= dAzM i ··σ  
NNN iu −=       ; MMM iu −=  
 
?¿
?¿
max,
max,
M
u
N
u
M
N
δ
δ
≤
≤  Ensamblar P
u 
Actualizar Ks   
Ensamblar Ke 
 
NO   SI Escribir 
resultados 
STOP 
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Para poder representar la evolución del estado de los distintos materiales bajo 
solicitaciones de flexocompresión recta o esviada, la sección transversal se discretiza 
en fibras sometidas a un estado uniaxial de tensiones. 
 
 
Figura 4.3. Viga discretizada. 
En el que caso de que el elemento disponga de pretensado, los tendones de 
pretensado se  introducen mediante cargas equivalentes al transferir y de su 
contribución a la rigidez de la estructura. Se consideran los tres tipos de pérdidas 
instantáneas que  se producen el pretensado; por rozamiento, penetración de cuña y 
alargamiento. También se considera la variación de carga de pretensado a causa de la 
deformación de los tendones por que en conjunto la estructura deforma. No hay que 
olvidar la importancia de los instantes de tesado, extremos o extremos en los que se 
produce la transferencia, adherencia, inclusión o no y rigidez de los tendones. Se 
diferencia la armadura postesa de la pretesa ya que los cálculos son diferentes. 
Para los distintos materiales ya sea hormigón o acero pasivo se consideran unos 
diagramas tensión-deformación no lineal. En el caso del acero activo se considera un 
diagrama multilineal, de comportamiento no lineal a torsión, mediante un diagrama 
trilineal torsor-curvatura desaclopado de la  flexocompresión. 
La deformación total se consideran por la composición de las deformaciones 
mecánicas o tensionales instantáneas, y las deformaciones no mecánicas, debidas a 
la fluencia, retracción, efectos térmicos y envejecimiento. La fluencia se tiene en 
cuente mediante la serie de Dirichlet que permite realizar el análisis paso a paso y 
obtener la respuesta estructural en cada instante de cálculo y en cada fibra de cada 
sección de control. 
Para poder estudiar todo el comportamiento no lineal durante la construcción y el 
servicio de la estructura, el dominio temporal se divide en intervalos y se realiza un 
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proceso de avance paso a paso en el que los incrementos de las deformaciones y 
desplazamientos se van acumulando. Por ello de distinguen cuatro tipos de ciclos: 
1. Etapas constructivas, son aquellos que hacen referencia a las modificaciones 
del esquema estructural o sistema de cargas. Estas se realizan cambiando las 
condiciones de contorno como pueden ser los apoyos, vinculaciones entre 
elementos, colocación y retirada de elementos, armaduras, tesado o destesado 
de tirantes y tendones de pretensado. 
2. Pasos de tiempo, son los subintérvalos en los que se divide el período de entre 
etapas constructivas distintas, separadas por escalones de carga. Para cada 
escalón se actualiza las propiedades de los materiales, matriz de rigidez y 
vector de cargas. También se evalúan los incrementos de deformaciones 
diferidas que han tenido lugar durante el intervalo de tiempo anterior y el vector 
de cargas equivalentes a las acciones indirectas.  
3. Escalones de carga, permitiendo introducir la carga de forma gradual y trazar la 
respuesta estructural en los rangos elásticos, fisurados y de prerotuta. Esta 
respuesta estructural se puede dar o bien por los incrementos de carga o 
mediante procesos de desplazamientos controlados. Puesto que está unido a 
las etapas constructivas, permite la introducción de cargas predeterminadas, 
como es el peso propio en un principio y la sobrecarga posteriormente. 
4. Iteraciones, estas tienen como finalidad cumplir las relaciones consecutivas de 
los materiales y las condiciones tanto de equilibrio como de compatibilidad. En 
cada iteración se introducen sobre la estructura unas cargas residuales o 
desequilibradas procedentes de los efectos no lineales, que se introducen en 
las sucesivas iteraciones como acciones externas hasta detectar la rotura, la 
inestabilidad o alcanzar la convergencia del proceso iterativo según un criterio 
de convergencia basado en consideraciones energéticas. 
 
4.3. PROGRAMA CONS 
El programa CONS ha sido desarrollado por A. Marí [10, 11] a partir del PCF3D. Su 
confección modular permite una continua evolución, introduciendo nuevos fenómenos 
mediante modificaciones parciales, ajustándose así a un comportamiento real de la 
estructura. 
El modelo matemático utilizado se basa en la idealización de las estructuras mediante 
elementos lineales tipo barra con 6 grados de libertad por nodo, discretizando la 
sección transversal en filamentos. Permite considerar el comportamiento no lineal de 
los materiales y de la propia geometría, así como su comportamiento diferido y el 
proceso evolutivo de construcción. 
 
4.3.1. Aplicación 
El campo de aplicación se concentra en modelos para la simulación de pórticos, en los 
que hay una evolución en el tiempo. Puesto que permite considerar la evolución de la 
configuración estructural durante el proceso constructivo. De la misma manera capta 
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los efectos estructurales diferidos a las deformaciones no mecánicas del hormigón y 
su integración con el acero o con otros hormigones que tengan diferentes edades de 
fabricación y puesta en carga.  
Mediante el análisis no-lineal, de  forma realista considera las propiedades 
tensodeformacionales de los materiales, para evaluar su influencia. Como por ejemplo 
la fisuración en el comportamiento en servicio y bajo niveles avanzados de carga. Sin 
olvidarnos del comportamiento geométrico, de notable influencia en estructuras 
esbeltas. 
A grandes rasgos, con el modelo podemos utilizar: 
a. El comportamiento en servicio y rotura de pórticos planos y espaciales. 
b. El comportamiento mecánico no lineal de los materiales. 
c. Los procesos cíclicos de carga. 
d. L simulación de efectos de segundo orden. 
e. La evolución transversal y longitudinal de la estructura. 
f. La variación de la fuerza de tesado y colocación o eliminación de tendones. 
g. La contribución de la rigidez de los tendones. 
h. Las variaciones de los vínculos internos. 
i. Las variaciones de las condiciones de contorno. 
j. Los fenómenos de fluencia no lineal y rotura diferida. 
 
4.3.2. Procedimiento del análisis estructural 
Los procedimientos de análisis estructural a seguir son el análisis no-lineal y el análisis 
en el tiempo. Que definimos a continuación. 
La estrategia que sigue el análisis no-lineal consiste en realizar un proceso iterativo en 
el cual la carga exterior total se divide en escalones y cada uno de ellos se itera hasta 
llegar a las condiciones de equilibrio. El proceso seguir en cada iteración podemos 
resumirlo como: 
1. Partiendo de los materiales y la geometría se forma la matriz de rigidez 
tangente para cada elemento y se ensambla la de toda la estructura con la 
matriz de transformación actualizada. 
2. Se resuelve el sistema incremental ∆R=K T∙∆r, se obtiene los incrementos de 
desplazamiento ∆r y con ellos los incrementos de de formación de cada 
filamento ∆ε=B∙∆r. Estos ∆ε se añaden a los previos totales para obtener las 
deformaciones totales actualizadas del hormigón, acero pasivo y de 
pretensado. 
3. Lo mismo se hace con los ∆r, obtenido los desplazamientos totales de los 
nodos. Se actualiza la geometría de los elementos y su matriz de deformación. 
4. A partir de las ecuaciones constructivas se obtienen las tensiones. 
5. Se integran estas tensiones obteniéndose los esfuerzos para cada elemento, 
que tras el ensamblaje para toda la estructura permiten obtener el vector 
respuesta Ri. 
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6. Se obtiene el vector de fuerzas desequilibradas como la diferencia entre cargas 
externas totales y las fuerzas internas Ru=Re-Ri. 
7. Se iguala ∆R=Ru y se comienza una nueva iteración desde 1, hasta que ocurra 
la convergencia del proceso, es decir que las fuerzas desequilibradas no 
superen un cierto valor establecido, bien las variaciones de energía total del 
sistema sean suficientemente reducidas. 
Una vez se llega a la convergencia se produce un nuevo incremento de carga y 
consecuentemente se repite todo el proceso de nuevo. 
Para el análisis en el tiempo parte de que los filamentos que componen la sección 
transversal se mantienen a una tensión constante durante cada intervalo de tiempo. El 
análisis, parte de que se conoce el estado de tensiones, deformaciones y 
desplazamiento del escalón previo, y se determinan los incrementos en el actual. 
Aplicando del principio de los trabajos virtuales, las deformaciones no mecánicas se 
transforman en un sistema de fuerzas exteriores ficticias equivalentes que producirían 
el mismo estado de deformaciones en el elemento. El vector de fuerzas no mecánicas 
producido en el intervalo de tiempo tn-1 a tn por las deformaciones no mecánicas es:  
∆Rnnm = ∫ BTv ∙ ET ∙ ∆εnnmdv        (4.1) 
El sistema de fuerzas exterior actuantes sobre la estructura en el instante tn será 
entonces:  
∆Rn = ∆Rne + ∆Rnnm + ∆Rn−1u         (4.2) 
Como efecto de estas cargas, se obtienen los incrementos de desplazamientos y 
deformaciones en cada punto mediante el análisis estructural.  
∆Rn = KT ∙ ∆δn         (4.3) 
∆εn = B ∙ ∆δn          (4.4) 
A partir de este incremento se pueden obtener las tensiones en cada punto de la 
estructura en el instante tn. El efecto estructural de la relajación se incorpora 
modificando el vector de cargas equivalentes de pretensado para cada escalón de 
tiempo. Las variaciones de tensión de cada tramo de tendón de pretensado debido a la 
relajación combinada con otras acciones exteriores (cargas exteriores, fluencia, 
retracción) se obtiene haciendo la hipótesis de tensión inicial ficticia.  
fs
fsi
= 1 − log t
10
�
fsi
fy
− 0.55� ; fsi
fy
≥ 0.55       (4.5) 
 
4.3.3. Hipótesis básicas 
En el caso de acciones exteriores, se aplicaran sobre los nodos en instantes de tiempo 
determinados, escalones de carga, y se podrán dividir su efecto en incrementos. De 
manera que al realizar el análisis paso a paso la carga solo será aplicada en 
escalones de tiempo, siendo la tensión constante en el intervalo. 
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Para el pretensado, se considera una sistema de cargas resultas por el equilibrio del 
cable. A pesar de la variedad del tipo de trazado del pretensado, el programa los 
discretiza en tramos rectilíneos. Cabe la posibilidad de escoger el extremo de tesado e 
incluso si se tesa de ambos lados, considerando así las pérdidas. 
En el caso de acciones indirectas, se admiten desplazamientos impuestos en los 
apoyos, al igual de deformaciones a causa de la acción térmica, retracción o 
predeformaciones. 
La estructura está definida longitudinalmente por elementos finitos Hermitianos. El 
elemento tiene 12 grados de libertad en los extremos y 1 en el centro haciendo un total 
de 13 grados de libertad, suficientes para controlar la variación del eje neutro al fisurar 
la sección, quedando definido en la matriz de rigidez a flexión. 
Las condiciones de contorno las definen los apoyos, mediantes 6 resortes cuya rigidez 
impone el usuario y puede variarse a lo largo del tiempo. Estos resortes controlan los 
desplazamientos y giros de la estructura en dichos puntos. La posibilidad de 
modificarlos en el tiempo, ayuda a representar procesos constructivos como el 
cimbrado o la retirada de puntales. Así que para el caso de introducción de nuevos 
apoyos tan solo se debe restringir el desplazamiento en ese punto, mientras que para 
eliminación de un apoyo existente tendremos que introducir una fuerza 
desequilibradora que sea igual y de sentido contrario a la que actúa en él. 
En cuanto al comportamiento a nivel seccional se suele asumir el principio de 
deformación plana de la sección ya que se tratan de elementos tipo barra. De modo 
que para deformaciones mecánicas o no mecánicas se cumple: 
∆ε(z) = ∆εm − z ∙ ∆c         (4.6) 
Donde: 
∆ε(z) Incremento de deformación en el filamento situado en la coordenada z. 
∆εm Incremento de deformación en el centro de gravedad de la sección. 
z Coordenada del filamento. 
∆c Incremento de curvatura. 
Con el fin de obtener una adherencia perfecta entre dos materiales, deben de 
compartir el mismo valor de deformación total en un punto, garantizando así la 
compatibilidad de deformación en la interfaz de los dos materiales. 
La sección está compuesta por filamentos que al integrar sus áreas obtenemos las 
características geométricas de la sección neta. De modo que si hay filamentos que 
todavía no están construidos todavía su área diferencial será cero, así queda defino el 
proceso constructivo en cuanto a la sección se refiere. 
Si nos centramos en el comportamiento en un punto, podemos aprecia que la 
deformación uniaxial total de un punto en un instante determinado puede obtenerse:  
εn
total = εnm + εnnm         (4.7) 
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Considerándolo para un escalón de tiempo tn. Para que el análisis se cumpla 
satisfactoriamente a largo plazo, hay que considerar que las tensiones son constantes 
para un mismo intervalo y que posteriormente se obtienen los incrementos al variar las 
cargas. 
Para los distintos materiales; hormigón, acero pasivo y acero activo, se tiene en cuenta 
distintas ecuaciones constructivas que permiten conocer la tensión-deformación en 
cada punto.  
En cuanto al comportamiento diferido de los materiales se contempla la fluencia, 
retracción y envejecimiento del hormigón. Para la deformación de fluencia se 
contempla mediante la hipótesis de viscosidad lineal, el principio de superposición de 
Boltzman: 
εcc(t) = σ(t0) ∙ c(t, t0) + ∑ ∆σ(tini=1 ) ∙ c(t, ti)      (4.8) 
Donde; 
εcc(t) Deformación de fluencia. 
σ(t0) Tensión aplicada en el instante t0. 
c(t,t0) Fluencia específica o constante de proporcionalidad entre las tensiones y 
deformaciones diferidas. 
∆σ(ti) Incrementos de tensión aplicados entre los instantes t0 y t. 
c(t,ti) Valor de la fluencia específica en el instante t para una carga aplicada en t0. 
En el caso de la variación de tensiones del acero pasivo a causa de la relajación, 
deformación constante, se tienen en cuenta conjuntamente con las demás 
deformaciones producidas en el mismo escalón de carga. 
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Capítulo 5 
CASO DE ESTUDIO 
5.1. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA A ESTUDIAR 
Se plantea el análisis del comportamiento instantáneo y diferido de un puente de 
carretera, dimensionado con diferentes criterios de pretensado.  Se trata de un caso 
de estudio teórico.  El puente es isostático de un solo vano de 25 m de luz y su 
sección transversal es la que se indica en la figura 5.1. 
Figura 5.1. Sección transversal del tablero. 
Las armaduras activas son de tipo postesado adherente y se disponen inicialmente 8 
tendones con 15 cordones de 0.6’’ (150 mm2 cada cordón) en cada tendón, que se 
disponen uno en cada nervio. Los tendones se disponen en vainas de 100mm de 
diámetro. El trazado de los tendones es de tipo parabólico que pasa por el centro de 
gravedad de la sección sobre los apoyos y tiene el vértice en el centro del vano, tal 
como se indica en la figura 5.2. 
 
Figura 5.2. Trazado del pretensado. 
 
El acero activo se tesa a 1395 MPa cuando el hormigón tiene 7 días. Las 
características del sistema de pretensado son las siguientes: 
Coeficiente de rozamiento en curva: μ=0.22 
Coeficiente de rozamiento parásito: K=0.00132 l/m 
De forma adicional, también se añade armadura pasiva de 24ø16 en la cara inferior y 
superior con un recubrimiento mecánico de 50mm. 
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Los materiales del proyecto son los siguientes: 
Hormigón: HP-40/B/20/IIa 
Acero pasivo: B500-SD 
Acero activo: Y1860-S7 
Las cargas que debe resistir el puente son las siguientes: 
Peso propio: 131.25 kN/m 
Cargas muerta: 15 kN/m 
Sobrecarga repartida: 88kN/m (Ψ0= 1.0 Ψ1=0.8 Ψ2=0.2) 
 
5.2. COMPORTAMIENTO A LO LARGO DE LA VIDA DE SERVICIO 
Para simular el comportamiento de la estructura a lo largo de su vida de servicio, se ha 
considerado una historia de cargas determinista que tiene en cuenta el proceso 
constructivo de la estructura y oscilaciones determinista entre las cargas 
cuasipermanente, frecuente y poco probable. La historia de cargas simulada termina al 
cabo de los 10.000 días que es el período de tiempo, considerado en la normativa, 
para simular un análisis a largo plazo. La historia de cargas considerada es la 
siguiente: 
Día 7: Transferencia de la acción del pretensado y acción del peso propio. 
Día 28: Aplicación de cargas muertas. 
Día 29: Aplicación del valor característico (poco probable) de la sobrecarga. 
Día 30: Descarga hasta el valor cuasipermanente de la sobrecarga. 
La aplicación del valor frecuente de la sobrecarga y posterior descarga hasta el valor 
cuasipermanente se producirá en los días 35, 100, 1000, 5000 y 10000. 
Podemos ver representada dicha evolución de forma conceptual en la figura siguiente: 
 
Figura 5.3. Evolución en el tiempo de la carga. 
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Esta variación de cargas descrita es la que se efectúa sobre el puente teórico 
planteado. 
La variación de cargas que se produce a medida que trascurre el tiempo, se puede 
reflejar mediante la utilización del programa CONS [10, 11]. En dicho programa se 
permiten introducir distintos valores que va asumiendo la carga variable con el paso 
del tiempo. 
En el programa CONS se debe introducir el nombre de un archivo que contenga tres 
de letras y no está guardado a ninguna extensión para poder ejecutarlo. Este archivo 
debe contener la información de la estructura a estudiar según se establece en el 
manual [10]. La información que se determina en el archivo es: información general del 
estudio, coordenadas nodales, nodos coaccionados, características de la sección tipo 
transversal del hormigón, definición de armaduras, propiedades torsionales, 
descripción de los elementos, información relativa al pretensado, propiedades de los 
materiales, tolerancias, parámetros para representación gráfica de resultados y control 
del análisis estructural paso a paso en el tiempo. 
Así que una vez ejecutado, el programa proporciona una serie de archivos de salida 
con los resultados. Estos resultados son los que se han determinado al definir los 
parámetros para representación grafica de resultados.  
 
5.3. SIMULACIÓN DEL COMPORTAMIENTO DIFERIDO  
Realizamos la comprobación de tensiones de la sección central para un tiempo inicial. 
Las tensiones se representan en la figura 5.4 y se observa que la tensión de 
compresión es de 8951KN/m2 y la de tracción de 297 KN/m2. Así que no se supera la 
tensión de compresión en situación de comparación, ni la resistencia media a tracción 
teniendo, tenido como resultado que la sección no fisura. Recordar que en este caso la 
solicitaciones esta bajo la combinación de carga frecuente. 
 
Figura 5.4. Tensión de la sección central para el tiempo inicial con carga frecuente. 
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Realizamos la misma comprobación a un tiempo inicial pero esta vez bajo la 
combinación de carga poco probable. El resultado se aprecia en la figura 5.5 y para 
esta combinación las tensiones de compresión tienen un valor de 9963KN/m2 y las de 
tracción de 1644KN/m2. Ninguno de los valores supera el valor máximo que puede 
soportar el hormigón que son 2.97MPa a tracción y 18.69MPa a compresión en ambos 
casos a los 7 días de la ejecución. 
 
Figura 5.5. Tensión de la sección central para el tiempo inicial con carga poco 
probable. 
Para la misma sección comprobamos a largo plazo y representamos las tensiones en 
la figura 5.6. En este caso, para tiempo infinito y combinación de carga frecuente, las 
tensiones varían siendo ahora la tensión de compresión de 9809KN/m2 y la de tracción 
de 4277KN/m2. En este caso la tensión de tracción es mayor a la resistencia media de 
tracción del hormigón lo cual provoca fisuración. Será necesaria comprobar que el 
ancho de fisura sea menor a los valores permitidos por la EHE-08 [6], Ec. (2.7). 
 
Figura 5.6. Tensión de la sección central para un tiempo infinito con carga frecuente. 
0,0 m
0,2 m
0,4 m
0,6 m
0,8 m
1,0 m
1,2 m
G
G+Psi.Q
0,0 m
0,2 m
0,4 m
0,6 m
0,8 m
1,0 m
1,2 m
G
G+Psi.Q
Capítulo 5 
CASO DE ESTUDIO 
69 
 
Al igual que antes realizamos comprobación a largo plazo con carga poco probable 
representando las tensiones en la figura 5.7. En este caso las tensiones de 
compresión y tracción de la sección central del vano son 10821KN/m2 de compresión y 
5625KN/m2 de tracción. Para esta combinación de carga como era de esperar las 
tensiones son mayores pero en la EHE-08 [6] la limitación de ancho de fisura se limita 
para la combinación frecuente de acciones. 
 
Figura 5.7. Tensión de la sección central para un tiempo infinito con carga poco 
probable. 
 
El cálculo del ancho de fisura se realiza con Ec. (2,8) siendo necesario conocer la 
separación media entre fisuras, el valor del coeficiente β y la deformación de la 
armadura traccionada. 
El valor de coeficiente β es 1.7 por no se considera que la fisuración producida s e 
solamente por acciones indirectas. El valor de la deformación de la armadura 
traccionada se obtiene del programa CONS [10], programa que hemos ejecutado con 
las características del puente teórico descrito con anterioridad. Es de interés destacar, 
que el programa permite tener en cuenta el proceso constructivo y en este caso 
quedan definido el historial de cargas cómo evoluciona en el tiempo, hasta llegar a los 
10000 días. Así que tras la definición del puente en el programa, obtenemos entre los 
archivos de salida, el valor de tensión y deformación en el tiempo de las armaduras. 
Con este documento observamos que lo largo del tiempo, ambas armaduras están 
comprimidas ver figura 5.15, de modo que no habrá fisuración.  
Esta discrepancia entre las tensiones obtenido por el programa CONS y el Excel se 
deben a que en el programa no se tiene en cuenta los coeficientes parciales de 
seguridad. Así que se introducen se nuevo los datos en el programa CONS pero esta 
vez, el valor de la fuerza de tesado lo multiplicamos por el coeficiente parcial de 
seguridad, obteniendo como resultado: 
𝑃 = 𝐴𝑝 ∙ 𝑓𝑝𝑖 ∙ 𝛾𝑝 = 18000 ∙ 1395 ∙ 0.9 = 22599𝐾𝑁 
0,0 m
0,2 m
0,4 m
0,6 m
0,8 m
1,0 m
1,2 m
G
G+Psi.Q
Capítulo 5 
CASO DE ESTUDIO 
70 
 
Tras esta consideración, obtenemos como resultado la figura 5.16 donde en 
determinados instantes de tiempo la armadura inferior sufre tensiones de tracción. 
Escogeremos ese instante la deformación de la armadura traccionada para calcular el 
ancho de fisura. La mayor deformación cuando la armadura esta traccionada tiene un 
valor de 5.12∙10-5. 
El cálculo de la separación media es el siguiente, recuperando la Ec. (2.9): 
 𝑠𝑚 = 2𝑐 + 0.2𝑠 + 0.4𝐾1 ∅𝑆𝑐,𝑒𝑓𝑖𝑐𝑎𝑧𝐴𝑠 = 2 ∙ 42 + 0.2 ∙ 250 + 0.4 ∙ 0.125 ∙ 16 1.5𝐸64800+18000 =187𝑚𝑚 
Ahora ya podemos aplicar la Ec (2.8) ya que tenemos todos los valores: 
𝜔𝑘 = 1.7 ∙ 187 ∙ 5.12 ∙ 10−5 = 0.016𝑚𝑚  
El valor obtenido, 0.016mm, es mucho menor a 0.2mm que es el valor máximo que 
permite la EHE-8 [6].  
Así podemos concluir que el puente a largo plazo fisura pero queda del lado de la 
seguridad. Es importante destacar que si no se tienen en cuenta los factores parciales 
de seguridad el puente no presenta fisuras. Nos encontramos en el límite entre la 
fisuración o no dependiendo de la consideración de factor parcial de seguridad. 
Aunque al considerar dicho factor la pieza fisura, el ancho de fisura se ve afectado en 
el orden de las decenas de milímetros. Destacamos que el factor utilizado es del valor 
0.9, lo cual reduce el valor de la fuerza de pretensado, siendo lógico que pueda fisurar.  
En el mismo programa de Excel que utilizamos para la representación de tensiones, se 
puede modificar los coeficientes parciales de seguridad, si en este caso el valor es 1, 
obtenemos los gráficos de la figura 5.8 y 5.9. De manera que constatamos que para un 
tiempo infinito las tensiones no superan la resistencia del  hormigón, no hay fisura. Así 
que coincide con los resultados obtenidos inicialmente con CONS que determinaba 
que esta comprimida a lo largo del tiempo sin provocar  fisuras.  
 
Figura 5.8. Tensión de la sección central para el tiempo inicial con carga frecuente y 
γp=1. 
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Figura 5.9. Tensión de la sección central para un tiempo infinito con carga frecuente y 
γp=1. 
 
A continuación se representa la evolución de  las tensiones y deformaciones de los 
materiales; hormigón, acero activo y pasivo a lo largo del tiempo. Estos gráficos han 
sido extraídos de los resultados obtenidos con el programa CONS [10]. 
El programa CONS en un principio no tiene en cuenta los factores de seguridad 
parcial, a no ser que se imponga al introducir la fuerza de tesado como se ha hecho 
anteriormente para poder realizar el cálculo de ancho de fisura correspondiente. Por 
este motivo a continuación, un mismo gráfico lo representaremos teniendo en cuenta 
el factor parcial de seguridad y sin tenerlos en cuenta. Así podremos ver hasta qué 
punto los factores de seguridad parciales afectan a los resultados.  
Los puntos donde se obtienen las tensiones y de deformaciones mediante el 
programa, quedan esquematizadas en la figura 5.10. En dicha figura se representa la 
sección transversal equivalente, reflejando el centro de gravedad mediante las líneas 
discontinua azules. La sección equivalente no es más que la sección en doble 
teniendo como ancho de alma la suma de las almas del enunciado. Esta sección 
equivalente se realiza con el fin de introducir de forma más sencilla los puntos de la 
sección en el programa. Puesto que en el programa se discretiza la sección, en el 
caso del hormigón obtenemos los resultados de los filamentos 1 y 100 que hacen 
referencia a la fibra superior y inferior respectivamente. En la figura 5.10 observamos 
que el filamento 1 se encuentra a 0.429m y el filamento 100 a -0.571m respecto el 
centro de gravedad. En cuanto a la armadura pasiva se definen dos armaduras una 
superior y otra inferior, que tienen tiene como valor la suma del área de las 24 barras 
necesaria. Así que en este caso se sitúan a 0.379m la armadura 1 (superior) y a          
-0.521m la armadura 2 (inferior) respecto el centro de gravedad.  En cuanto al 
pretensado se define como un solo tendón que es resultado de la suma de los 8 
tendones dispuestos en el enunciado y se encuentra -0.441m respecto el centro de 
gravedad.  
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Figura 5.10. Sección transversal de puente simulada en el programa CONS. 
 
Hormigón 
En la figura 5.11 y 5.12 se representa la tensión del hormigón en tiempo para la 
sección transversal central del vano, en los puntos centrales de las fibras superior e 
inferior, representado en la figura 5.10. En la figura 5.11 se observa como en un 
principio la fibra inferior se encuentras más comprimida que la fibra superior. Una vez 
aplicada la transferencia de pretensado y acción del peso propio esto cambia y es la 
fibra superior la más comprimida. El hormigón tanto la fibra superior como inferior 
trabaja a compresión excepto en determinados instantes de tiempo que la fibra inferior 
está sometida a tensiones de tracción. Estos instantes de tiempo coinciden en el 
momento que se aplica el valor característico de la sobrecarga y en la aplicación de 
valor frecuente de sobrecarga que se repite en determinados espacios de tiempo. 
 
Figura 5.11. Tensión del hormigón en el tiempo. 
 
Sin embargo, si se tiene en cuenta el factor parcial de seguridad para la acción 
favorable del pretensado las tensiones en la fibra inferior del hormigón quedan siempre 
menos comprimidas que la fibra superior y llegan incluso a descomprimir bajo la 
situación cuasipermamente. Del mismo modo que antes la fibra inferior asume 
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tensiones de tracción mayores cuando actúan las sobrecargas frecuente y poco 
probable. El máximo valor que toma la tensión de tracción, se tiene para la carga poco 
probable, el día 29, donde alcanza 3.36MPa. 
 
Figura 5.12. Tensión del hormigón en el tiempo para γp=0.9. 
 
La representación de la evolución del desplazamiento vertical en el centro del vano 
respecto el tiempo se representa en la figura 5.13. El valor máximo se asume en la 
última aplicación del valor frecuente de la sobrecarga, siendo 0.0443m.  En la figura 
5.14 en cambio, al considerar el factor parcial de seguridad en servicio de 0.9 
observamos que el desplazamiento máximo es de 0.0516m. 
 
 
Figura 5.13. Desplazamiento vertical del nodo central en el tiempo. 
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Figura 5.14. Desplazamiento vertical del nodo central en el tiempo para γp=0.9. 
 
Armadura pasiva 
En el caso de las armaduras pasivas se distinguen la armadura 1 que se sitúa en la 
parte superior y la armadura 2 que se sitúa en parte inferior, como se muestra en la 
figura 5.10.  
En el caso de la tensión observamos en la figura 5.15 que ambas armaduras se 
encuentran comprimidas a lo largo de toda la vida útil. Esto indica que en ningún caso 
se producirán fisuras ya que ninguna de las armaduras está sometida a tensiones de 
tracción. 
 
Figura 5.15. Tensión de las armaduras pasivas en el tiempo. 
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Sin embargo en la figura 5.16 donde se representa las tensiones teniendo en cuenta el 
coeficiente parcial de seguridad de 0.9, la armadura 2 llega a tensiones de tracción; si 
bien estas son muy pequeñas y no tienen lugar bajo la situación cuasipermanente. 
La tensión máxima de tracción es de 3.48MPa y para esta tensión se  calculo 
anteriormente el ancho de fisura para confirmas que no superaba él establecido por la 
norma. En este cálculo se obtuvo como resultado para dicha tensión un ancho de 
fisura de 0.019mm valor que no supera los 0.2 mm establecido como ancho de fisura 
máximo por la EHE-08. Concluyendo que a pesar de que la sección fisura, se 
encuentra en los límites establecidos.  
 
Figura 5.16. Tensión de las armaduras pasivas en el tiempo para γp=0.9. 
 
Armadura activa 
En la figura 5.17 se representan las tensiones del pretensado con el paso del tiempo. 
En ella se aprecian las pérdidas que sufre el pretensado ya que empieza con una 
tensión que con el paso del tiempo va disminuyendo. Esta disminución en cuanto a 
tensión es debido a las pérdidas, perdidas que diferenciamos en instantáneas, 
aquellas que se producen hasta los 28 días, y perdidas diferidas que son las que se 
producen a partir del día 28 y a lo largo de la vida útil de la estructura. En este caso se 
produce un total de pérdidas del 13,61% de las cuales 7.62% forman parte de las 
perdidas instantáneas, mientras que el 5.99% restante de las diferidas. Dichas 
pérdidas se ven afectadas por el envejecimiento, retracción, fluencia y 
relajación. 
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Figura 5.17. Tensión del pretensado en el tiempo. 
 
En cambio al considerar el factor parcial de seguridad, figura 5.18, la tensión de 
pretensado inicial es menor. Al tener unas tensiones menores las perdidas también lo 
son ya que se obtiene un 9.04% de pérdidas totales que se desglosan en un 5.42% 
para las instantáneas y un 3.62% para las diferidas.  
 
Figura 5.18. Tensión del pretensado en el tiempo para γp=0.9. 
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Capítulo 6 
ESTUDIO PARAMÉTRICO 
6.1. VARIACIÓN DE LA FUERZA DE PRETENSADO 
Se plantea un estudio paramétrico en el que se varía el nivel de pretensado que tiene 
la estructura para determinar cómo incide esta variable en el comportamiento 
instantáneo y diferido de las estructuras.  Para realizar un estudio consistente con las 
situaciones realistas de proyecto, se ha considerado que la tensión inicial de tesado se 
mantiene constante en todos los casos, de forma que la reducción de la fuerza de 
pretensado se consigue reduciendo la cuantía de armadura activa.  
Los casos que se estudian son los siguientes:  
I. 8T-19ø0.6’’ con P0=31806KN (fuerza de referencia)  
II. 8T-13ø0.6’’ con P0=21762KN (68% fuerza de referencia) 
III. 8T-12ø0.6’’ con P0=20088KN (63% fuerza de referencia) 
IV. 8T-10ø0.6’’ con P0=16740KN (53% fuerza de referencia) 
La fuerza de referencia elegida (caso I) corresponde con la fuerza de pretensado para 
un diseño limitado por la descompresión del hormigón bajo cargas frecuentes.  
Adicionalmente a los casos indicados, se dispone también del diseño original 
estudiado en el capítulo anterior y que representa un 79% de la fuerza de pretensado 
de referencia. 
 
6.2. EFECTOS EN EL COMPORTAMIENTO NO-LINEAL  
 
6.2.1. Caso I: 8T-19ø0.6’’ (fuerza de referencia) P0= 31806KN 
Resultado de los diagramas para una armadura activa de 19ø0.6’’ siendo una cuantía 
mayor a la  del puente dimensionado. 
Hormigón 
Para una fuerza mayor de pretensado, el hormigón se encuentra comprimido en su 
mayor parte de vida útil observar figura 6.1. En el caso del filamento superior, la 
tensión de compresión que debe soportar a partir del día 30 tiene una pendiente de -
0.003 que aumenta con el tiempo. Sin embargo en el caso de filamento a inferior, que 
sufre tensiones de compresión también, la pendiente es de 0.014 y estas disminuyen 
en el tiempo. 
En la evolución de la tensión, en el caso del filamento de superior, se destaca que la 
tensión a compresión aumenta en unos puntos determinados en el tiempo al igual que 
el filamento inferior en esos mismo puntos en lugar de aumentar disminuyen las 
tensiones de compresión llegando a sufrir una ligera tracción. Esto puntos en el tiempo 
donde se producen estos saltos puntuales de tensión coinciden con los días en los que 
se aumenta el valor cuasipermanente de la sobrecarga al frecuente. 
Capítulo 6 
ESTUDIO PARAMÉTRICO 
78 
 
La fibra inferior a los 7 días tiene una tensión de compresión similar a la que asume la 
fibra superior en sus valores máximos a causa del aumento de la sobrecarga en el 
tiempo. 
 
Figura 6.1. Tensión del hormigón en el tiempo. Caso I: 19ø0.6’’. 
 
En la figura 6.2 se representan las deformaciones que asume el hormigón  en la fibra 
superior e inferior. Los puntos en los que las deformaciones extremas se cruzan 
indican los cambios de signo de la curvatura de la sección central.  Así pues, el puente 
tiene contraflecha bajo la situación cuasipermanente hasta el día 220, a partir de 
entonces produce flecha hacia abajo.  Esto también se puede apreciar en la figura 6.3. 
 
Figura 6.2. Deformación del hormigón en el tiempo. Caso I: 19ø0.6’’.  
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Respecto al desplazamiento vertical que sufre la estructura en centro del vano, ver la 
figura 6.3. El desplazamiento mayor se produce al aplicar el valor frecuente de 
sobrecarga el último día, con un valor de 0.0166m.   
 
Figura 6.3. Desplazamiento vertical del nodo central en el tiempo. Caso I: 19ø0.6’’. 
 
Armadura pasiva 
En el caso de la armadura pasiva al aumentar la fuerza de pretensado, la armadura 
inferior está más comprimida que para la fuerza de pretensado del capítulo 5. De 
modo que ambas armaduras, tanto superior como inferior tiene valor de tensiones 
similares y aumentan la tensión de compresión en el tiempo. Aunque con la variación 
de del valor de sobrecarga, la armadura inferior disminuye el valor de tensión de 
compresión y la armadura superior lo aumenta. 
Al estar ambas armaduras comprimidas, no colaboran con la absorción de tracciones 
ya que ni en el propio hormigón debe soportarlas. 
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Figura 6.4. Tensión de las armaduras pasivas en el tiempo. Caso I: 19ø0.6’’. 
 
Armadura activa 
La tensión que sufre el pretensado, como es de esperar, disminuye con el tiempo 
debido a las pérdidas diferidas, ver la figura 6.5.  Entre las pérdidas totales 
diferenciamos las instantáneas que son de 8.43% y la diferidas que son 6.88% de 
teniendo un valor total de pérdidas del 15.31%. 
Con esta área de pretensado, que es mayor a la de diseño, el pretensado sufre más 
pérdidas ya que el hormigón y las armaduras pasivas no presenta colaboración frente 
a la tracción. 
 
Figura 6.5. Tensión del pretensado en el tiempo. Caso I: 19ø0.6’’. 
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6.2.2. Caso II: 8T-13ø0.6’’ (68% fuerza de referencia) P0= 21762KN 
En el caso de reducir un la armadura activa a 13 cordones de 0.6’’ por los 8 tendones 
que hay distribuidos en la sección los resultados obtenidos son los siguientes: 
Hormigón 
En la figura 6.6 se observa la evolución de tensión del hormigón en el tiempo. Para 
este valor de pretensado, la fibra inferior del hormigón a una vez se aplica el valor 
característico de la sobrecarga, debe resistir tensiones de tracción. 
La pendiente de crecimiento del valor de tensiones de tracción de la fibra inferior es de 
0.006 mientras que la de la fibra superior es de -0.002 puesto que aumenta el valor de 
tensión de compresión en el tiempo.  
 
Figura 6.6. Tensión del hormigón en el tiempo. Caso II: 13ø0.6’’. 
 
La deformación del hormigón se muestra en la figura 6.7.  Se aprecia que en este caso 
el puente presenta curvatura hacia abajo desde todo el proceso de carga, lo cual 
indica que el puente no tiene contraflecha.   
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Figura 6.7. Deformación del hormigón en el tiempo. Caso II: 13ø0.6’’. 
 
La evolución del desplazamiento vertical se aprecia en la figura 6.8. En esta se 
observa cómo se desplaza hacia abajo llegando hasta los 0.059m respecto el origen.  
En este caso se aprecia que el elemento tiene flecha positiva durante toda su vida de 
servicio. 
 
Figura 6.8. Desplazamiento vertical del nodo central en el tiempo. Caso II: 13ø0.6’’. 
 
Armadura pasiva 
En el caso de las armaduras pasivas que se han dispuesto, solo la armadura inferior 
presenta tensiones de tracción, se parecía en la figura 6.9. Aun así estas tensiones de 
-1,0E-03
-8,0E-04
-6,0E-04
-4,0E-04
-2,0E-04
0,0E+00
2,0E-04
4,0E-04
1 10 100 1000 10000 100000
Deformcación 
filamento superior
Deformación 
filamento inferior
días
-7,0E-02
-6,0E-02
-5,0E-02
-4,0E-02
-3,0E-02
-2,0E-02
-1,0E-02
0,0E+00
1 10 100 1000 10000 100000
Desplazamiento 
vertical del nodo 
central
días
m
Capítulo 6 
ESTUDIO PARAMÉTRICO 
83 
 
tracción solo aparecen en puntos determinados en el tiempo, coincidiendo con los días 
en los que se aumenta el valor de sobrecarga característico. 
Para esta cuantía de pretensado, la armadura superior debe soportar mayores 
tensiones de compresión que la superior. Como se ha comentado, la armadura inferior 
en unos instantes determinados en el tiempo llega ha traccionar, se debería 
comprobar el ancho de fisura. 
 
 
Figura 6.9. Tensión de las armaduras pasivas en el tiempo. Caso II: 13ø0.6’’. 
 
Como la armadura inferior está sometida a tensiones de tracción, se hace necesario 
calcular el ancho de fisura. Para el dicho cálculo, se debe conocer la deformación de la 
armadura traccionada, fijándonos en la figura 6.10. Figura donde se representa la 
evolución de las deformaciones de las armaduras pasivas, tanto superior como 
inferior. 
La tensión de tracción máxima de produce el día 30 al descarga la sobrecarga del 
valor poco probable al cuasipermanente. La deformada ese días es de 1.12·10-4 y el 
ancho de fisura de 0.036mm. Este ancho de fisura no supera los 0.2mm establecidos 
como límite por la EHE-08 [6]. 
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Figura 6.10. Deformación de las armaduras pasivas en el tiempo. Caso II: 13ø0.6’’. 
 
Armadura activa 
La tensión del pretensado disminuye con el tiempo, debido a las pérdidas de 
pretensado. En este caso las pérdidas totales son de 12.72% donde el 7.17% serán 
las perdidas instantáneas, aquellas que se producen en los primeros 28 días y el 
5.55% restante serán las perdidas diferidas. 
Con un área menor de pretensado a la de diseño, el pretensado sufre menos perdidas. 
 
Figura 6.11. Tensión del pretensado en el tiempo. Caso II: 13ø0.6’’. 
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6.2.3. Caso III: 8T-12ø0.6’’ (63% fuerza de referencia) P0=20088KN 
La reducción de la armadura activa a 12 cordones de 0.6’’ por los 8 tendones que hay 
distribuidos en la sección lo resultados obtenidos son los siguientes: 
Hormigón 
La evolución de la  tensión del hormigón en el tiempo se aprecia en la figura 6.12. Para 
esta área de pretensado el filamento inferior de hormigón debe soportar tensiones de 
tracción tras aplicar el valor característico de la sobrecarga aunque le valor de tracción 
mayor se produce al aplicar el valor frecuente el día 10000. 
Los saltos que se producen a causa de la variación de la sobrecarga tienen valores 
distintos entre la fibra superior e inferior. En el caso de la fibra superior los saltos son 
de 3.5MPa, mientras que en la fibra inferior son menores del orden de 1.9MPa. 
Se observa que la fibra inferior asume tensiones de tracción con más rapidez que la 
fibra superior lo hace con las de compresión. Esto se debe a que la pendiente en la 
fibra inferior es de 0.006, mayor que la pendiente de la fibra superior, ya que esta tiene 
una pendiente de -0.002. 
El valor máximo de tensión de tracción es de 2.96MPa por lo que no supera la 
resistencia a tracción que es capaz de resistir el hormigón. 
 
 
Figura 6.12. Tensión del hormigón en el tiempo. Caso III: 12ø0.6’’. 
 
Respecto al desplazamiento vertical producido en el centro del vano, se aprecia su 
evolución en el tiempo en la figura 6.13. El valor máximo de desplazamiento se 
produce el último día de su vida útil tras aplicar el valor frecuente de sobrecarga, con 
un valor de 0.0692m. 
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Figura 6.13. Desplazamiento vertical en el nodo central en el tiempo. Caso III: 12ø0.6’’. 
 
Armadura pasiva 
Respecto a la evolución tensiones en las armaduras pasivas, ver figura 6.14. En este 
caso la armadura inferior resiste tensiones de tracción tras aplicarse el valor 
característico de la sobrecarga, colaborando así en la absorción de tensiones de 
tracción a la que se ve sometida la estructura. Se hace necesario comprobar el ancho 
de fisura ya que estas tensiones de tracción pueden provocar fisuración. 
En cuanto a la armadura superior está totalmente comprimida. Se observan unos 
escalones que provocan un aumento de tensiones de tracción en la armadura inferior y 
aumento de tensiones de compresión en la armadura superior, estos coinciden con los 
días que se aplica aumenta el valor cuasipermanete de sobrecarga. Los escalones son 
de 37 MPa para la armadura inferior y de 20MPa para la armadura inferior, así que el 
aumento del valor de sobrecarga afecta más a la armadura inferior. 
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Figura 6.14. Tensión en las armaduras pasivas en el tiempo. Caso III: 12ø0.6’’. 
 
Conocer la deformación de las armaduras es importante, en especial la que sufre la 
armadura inferior ya que esta traccionada en el tiempo y puede provocar fisuración.  
En la figura 6.15 se observan las deformaciones que sufre la armadura y obtenemos 
que para la mayor tracción, la deformación de la armadura inferior es de 0.000265. 
Conocidos el valor de separación media, el máximo ancho de fisura en ese instante es 
de 0.084mm. Así que el valor obtenido cumple el requisito de ancho de fisura máximo 
de 0.2mm establecido por la EHE-08 [6]. 
Ya que en la figura 6.15 se representan las deformaciones en el tiempo de las 
armaduras no han sido adjuntadas las deformaciones del hormigón en el tiempo. Con 
esta grafica tambien se puede destacar que el puente no tiene contraflecha ya que 
presenta curvatura hacia abajo.  
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Figura 6.15. Deformación de las armaduras pasivas en el tiempo. Caso III: 12ø0.6’’. 
 
Armadura activa 
La evolución de la tensión del pretensado se observa en la figura 6.16, donde se ve 
claramente que esta disminuye con el paso del tiempo. Esta disminución de tensión es 
conocida como pérdidas del pretensado, que en este caso son de un 12.06% del total. 
Así pues de este total, un 6.95% hace referencia a las pérdidas instantáneas y 5.10% 
a la pérdidas diferidas. 
 
 
Figura 6.16. Tensión del pretensado en el tiempo. Caso III: 12ø0.6’’. 
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6.2.4. Caso IV: 8T-10ø0.6’’ 
Finalmente se hace una reducción del área del pretensado a 10 cordones de 0.6’’ en 
cada tendón. 
Hormigón 
Para esta área de pretensado el hormigón del filamento inferior ya debe soportar 
tensiones de tracción en toda su vida útil obsérvese en la figura 6.17. En los instantes 
de tiempo donde se aumenta el valor cuasipermanete de sobrecarga, se producen 
aumentos de tensiones de compresión para filamento superior y de tracción para 
filamento inferior. Estos saltos no tienen el mismo valor, en la fibra superior el salto es 
de 6MPa, mientras que en la inferior es menor de unos 0.9MPa. 
Aunque la fibra superior tiene una pendiente de 0.006 mientras que la fibra inferior es 
de -0.002, suponiendo que la fibra superior con el paso del tiempo asume mayores 
tensiones de tracción que la fibra inferior con las tensiones de compresión que 
parecen mantenerse. Claro que esta sería la tendencia si no se produjeran variaciones 
del valore de sobrecarga que produce los escalones de tensiones descritos 
anteriormente.  
A pesar de que la fibra inferior esta traccionada su valor máximo de tensión de tracción 
es de 1.71MPa por lo tanto no supera los 3.5MPa que es capaz de resistir el hormigón 
a tracción. 
 
Figura 6.17. Tensión del hormigón en el tiempo. Caso IV: 10ø0.6’’. 
 
Respecto al desplazamiento vertical que sufre la estructura en el tiempo, se puede 
apreciar en la figura 6.18. En este caso el mayor desplazamiento tiene un valor de 
0.133m. 
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Figura 6.18. Desplazamiento vertical del nodo central en el tiempo. Caso IV: 10ø06’’ 
 
Armadura pasiva 
Respecto las armaduras pasivas la evolución de las tensiones para ambas se observa 
en la figura 6.19. La armadura inferior está sometida a tensiones de tracción desde el 
día 10, puesto que se ha reducido la cuantía de acero activa, las armaduras pasivas 
debe colaborar absorbiendo tensiones de tracción. Estas tensiones pueden provocar 
fisuras en la estructura por lo que será necesario comprobar el ancho de dichas 
fisuras.  
Respecto a la armadura superior está totalmente comprimida y se observan unos 
escalones de cargas del orden de 3MPa, mientras que la armadura de tracción los 
escalones son de 14MPa. Así que al aumentar el valor de la sobrecarga puntualmente, 
los escalones de tensión afectan más a la armadura inferior.  
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Figura 6.19. Tensión de las armaduras pasivas en el tiempo. Caso IV: 10ø0.6’’. 
 
En lo que respecta a la deformación de las armaduras, es importante conocer la 
deformación que sufre la armadura inferior para realizar el cálculo de ancho de fisura, 
puesto que esta traccionada a lo largo del tiempo, ver figura 6.20.  
Se calcula en ancho de fisura para una separación media de 187mm y un valor de 
coeficiente β de 1.7 y con el resultado del valore de deformada obtenido en la figura 
6.14 se realiza el cálculo. De los resultados obtenidos el mayor ancho de fisura es de 
0.433mm en el día 29 tras la aplicación del valor característico de sobrecarga. Este 
valor de ancho de fisura es inadmisible según la EHE-08 [6] ya que solo permite 
0.2mm de ancho como máximo. 
Los días en que se aplica el valor frecuente de sobrecarga también se superan los 
0.2mm de ancho de fisura y finalmente a partir del día 5000 en ancho de fisura ya 
supera los 0.2 por centésimas de milímetro. 
Del mismo modo que para el caso III, en la misma gráfica de deformaciones de 
armaduras se concluye que el puente no tiene contraflecha ya que presenta curvaturas 
hacia abajo en  todo el proceso de carga.  
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Figura 6.20. Deformación de las armaduras pasivas en el tiempo. Caso IV: 10ø0.6’’. 
 
Armadura activa 
Para este pretensado que mucho menor que el de diseño, la tensión de pretensado 
solo tiene un 7.69% de pérdidas totales, observe la evolución de la tensión en la figura 
6.21. De estas pérdidas un 6.51% corresponden a las pérdidas instantáneas mientras 
que las perdidas diferidas solo son un 1.18%. 
 
 
Figura 6.21. Tensión del pretensado en el tiempo. Caso IV: 10ø0.6’’. 
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6.3. ÁNALISI DE RESULTADOS 
En general, tanto las pérdidas instantáneas como diferidas aumentan 
proporcionalmente a la fuerza de pretensado, ver figura 6.22.  La tendencia de 
variación es más o menos lineal en todos los casos; sin embargo, las pérdidas 
diferidas pueden reducirse considerablemente en las secciones con pretensado parcial 
fisuradas, al existir menos compresiones a la altura de la armadura activa. 
Concretamente, en el caso IV, con menor fuerza de pretensado, se estimaron unas 
pérdidas diferidas de tan solo 1.5%.  Este valor parece inicialmente sorprendente ya 
que solo el coeficiente de relación del acero activo a largo plazo implicaría unas 
pérdidas de 8%.  Debe tenerse en mente, sin embargo, que en la forma en que se han 
calculado estas pérdidas se está teniendo en cuenta el incremento de tensiones en las 
armaduras, adheridas al hormigón, y que por lo tanto su tensión también aumenta al 
aumentar la deformación de la zona traccionada, este efecto contrarresta en parte las 
pérdidas diferidas produciendo un incremento elástico de tensiones que es favorable.  
Evidentemente, este incremento de tensiones implica aumenta con las deformaciones 
del hormigón y por lo tanto interacciona con la fuerza de pretensado que existe en 
cada instante de tiempo. El aprovechamiento de estas pérdidas diferidas tan pequeñas 
está condicionado, como veremos más adelante, al cumplimiento de estados límite de 
servicio, concretamente los de fisuración y deformación. 
 
Figura 6.22. Pérdidas diferidas e instantáneas en función de la fuerza de pretensado. 
 
Respecto el ancho de fisura para las dos fuerzas de pretensado mayor, la estructura 
no presenta fisura, lo cual se aprecia en la figura 6.23, dos valores son nulos puesto 
que no fisura. Sin embargo para la fuerza de pretensado que sí presenta fisuración se 
determina el ancho de fisura mayor que corresponde con el día 30, día en el que se 
descarga hasta el valor poco probable de la sobrecarga. 
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Se observa claramente que para el caso IV, con menor cuantía pretensado, el valor de 
ancho de fisura es de 0.44 mm para la situación poco probable a corto plazo.  
 
Figura 6.23. Ancho de fisura en función de la fuerza de pretensado para situación poco 
probable en el día 30 
 
Sin embargo, en hormigón pretensado la comprobación de ancho de fisura debe 
hacerse para la combinación frecuente de acciones. En la figura 6.24 se observa el 
ancho de fisura para los días 35 y 10000, que corresponden al primer día que se 
aplica el valor frecuente de sobrecarga y el último respectivamente.  
Así que bajo la combinación de acciones frecuente, se debe comprobar que el ancho 
de fisura no supera los establecidos por la EHE [6]. En el caso IV alcanza un ancho de 
fisura de 0.425mm, menor que la combinación poco probables pero sigue superando 
los 0.2mm establecidos por la EHE-08, ver tabla 2.5. 
En primer lugar se debe destacar que existe un aumento del ancho de fisura con el 
tiempo, el cual es debido a una interacción de diversos fenómenos: pérdida diferida la  
fuerza de pretensado y la propia fluencia del hormigón que tiende a aumentar las 
deformaciones.   
El valor absoluto del incremento de fisuración entre los días 10.000 y 35 es aumenta a 
medida que se reduce la fuerza de pretensado inicial  Así en la figura 6.24 se observa 
que en caso IV, el incremento entre el día 35 y 10000 es de 0.062mm mientras que 
para el caso III la diferencia es mucho menor de 0.018mm.  Sin embargo, en términos 
relativos, el incremento del ancho de fisura es menor a medida que se reduce la fuerza 
de pretensado; de esta forma, en los casos III y IV los incrementos indicados 
representan el 21.4% y el 14.6% de la fisuración final respectivamente.  Esto indica 
que la mayor parte de este fenómeno es debido a las pérdidas diferidas de 
pretensado. 
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Figura 6.24. Ancho de fisura en función de la fuerza de pretensado para combinación 
frecuente. 
 
Adicionalmente, se representa el ancho de fisura cómo evoluciona en el tiempo en la 
figura 6.25 para los casos II, III y IV las fuerzas de pretensado 21762KN, 20088KN y 
16740KN. Se observa que el caso IV, de 16740KN, está fisurado para la carga 
cuasipermamente. En este caso, el ancho de fisura aumenta en el tiempo presentando 
un valor asintótico muy próximo a 0.2mm. Para las cargas frecuentes esta estructura 
no cumple los requisitos de fisuración exigibles; sin embargo, la evolución de la 
fisuración bajo cargas frecuentes es paralela a la de la situación cuasipermanente, lo 
cual puede indicar que la evolución del ancho de fisura es más bien proporcional a la 
pérdida de fuerza de pretensado que se tiene. 
 
Figura 6.25. Ancho de fisura en el tiempo. 
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En cuanto a desplazamiento vertical, se representa en la figura 6.26 para los 5 casos 
en los días 28, 30 y 10000. El día 28 es tras la aplicación de cargas muertas, mientras 
que los días 30 y 10000 corresponden al valor cuasipermanente. Se observa con 
claridad que al disminuir la cantidad de pretensado, la flecha diferida aumenta a 
medida que se reduce la fuerza de pretensado. En general, el aumento es más o 
menos proporcional salvo para el caso IV, que tampoco tiene un comportamiento 
satisfactorio para la fisuración. 
La diferencia observada entre el día 28 y 30 es debida a que para el día 30 la 
estructura ya se encuentra fisura, es por este motivo que en la representación del día 
28 el desplazamiento es casi lineal ya que no hay presencia de fisuras. 
  
 
Figura 6.26. Desplazamiento en función de la fuerza de pretesando para valor 
cuasipermanente. 
 
En desplazamientos verticales distinguimos entre la flecha diferida y la flecha activa. 
En la figura 6.27 se representa la flecha activa producida en los días 30 y 10000 que 
son el primer y último día donde tras aplicar una sobrecarga mayor a la 
cuasipermanente se descarga de nuevo para llegar a este valor. 
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Figura 6.27. Flecha activa en función de la fuerza de pretensado. 
 
La flecha diferida, es la diferencia entre el desplazamiento bajo carga 
cuasipermamente. 
 
Figura 6.28. Flecha diferida en función de la fuerza de pretensado. 
 
En la figura 6.29 se representa adicionalmente las tensiones que sufre el hormigón a la 
altura del pretensado que, por cuestiones de durabilidad, se requiere que la armadura 
activa está comprimida en situación cuasipermanente. Para comprobar la evolución de 
este requisito se representan las tensiones en los días 30 y 10000 que 
correspondiendo al valor cuasipermanente tras la descarga del valor frecuente. Se 
puede apreciarse, para el caso dimensionado en el capítulo 5 se cumple esta 
condición, así como las casos I y II del estudio paramétrico. Sin embargo son los 
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casos III y IV para los que no se cumple ya que son aquellos que representan menor 
fuerza de pretensado. 
 
Figura 6.29. Tensión del hormigón a la altura del pretensado en función de la fuerza de 
pretensado. 
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Capitulo 7 
CONCLUSIONES 
El objetivo principal de la tesina es estudiar la evolución en el tiempo del 
comportamiento en servicio de elementos de hormigón parcialmente pretensados, en 
los que se permite fisuración controlada por el pretensado dispuesto.  Particularmente, 
se desea estudiar el comportamiento diferido de elementos parcialmente pretensados 
de acuerdo a un nuevo método que permite considerar el ancho de fisura como una 
variable directa de diseño, para garantizar que esta es admisible.  
La metodología seguida para el estudio consistió en un estudio paramétrico usando un 
programa especialmente desarrollado para el análisis no-lineal de elementos de 
hormigón armado y pretensado en el tiempo.  Para lo cual se ha partido de un diseño 
inicial de un puente parcialmente pretensado, concebido para tener un ancho de fisura 
admisible a largo plazo, tras las pérdidas diferidas y considerando los factores 
parciales de seguridad de la situación favorable en servicio para elementos postesos.  
El comportamiento no-lineal instantáneo y diferido del puente fue simulado para las 
acciones de pretensado de cálculo (con factor de seguridad) y representativos (sin los 
factores de seguridad).   Posteriormente se realizó un estudio paramétrico, con la 
fuerza pretensado como parámetro principal, y se analizó la respuesta en servicio a 
corto y largo plazo.   
De todo el estudio indicado, se pueden extraer las conclusiones siguientes: 
1. El ancho de fisura a corto plazo aumenta a medida que se reduce el valor de la 
fuerza de pretensado (P).  En el comportamiento diferido de la fisura se 
observa cierto aumento del ancho de fisura con el tiempo al disminuir P. Sin 
embargo, en términos relativos (porcentaje de incremento del ancho de fisura) 
el incremento diferido de la fisura es inversamente proporcional a P, lo cual da 
una idea de que el fenómeno de aumento de la fisuración está principalmente 
influenciado por el valor de la pérdida de diferida. 
2. Las pérdidas diferidas disminuyen con la fuerza de pretensado, ya que el 
hormigón esta menor comprimido y hay menor fluencia.  Esto es un efecto 
favorable pero está evidentemente condicionado a la adecuación en servicio 
del elemento. 
3. En general los casos en que el ancho de fisura es menor a 0.1mm, son 
satisfactorios, su comportamiento instantáneo y diferido están muy acotados y 
las diferencias respecto al comportamiento de la sección no-fisurada está 
acotado.  Es para el caso IV donde las pérdidas disminuyen considerablemente 
y el ancho de fisura aumenta, produciendo un cambio brusco de 
comportamiento tanto en la fisuración como en el desplazamiento vertical 
(flecha).  
4. La variación del ancho de fisura respecto la fuerza de pretensado es gradual 
hasta los 0.1mm y es a partir de ahí donde existe un cambio importante que 
resalta la importancia de considerar los factores parciales de seguridad para 
evitar este cambio en el comportamiento.   
5. Respecto a la flecha activa no se aprecia gran variación con la fuerza de 
pretensado que provoca anchos de fisuras menores a 0.1mm. Es a partir de 
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este punto cuando se hace necesario tener en cuenta las propiedades de la 
sección fisurada tanto para deformación como flecha. 
Tras la realización de este estudio se ha considerado pertinente proponer las 
siguientes líneas de investigaciones futuras para seguir profundizando en los puntos 
que han resultado de mayor influencia en el comportamiento de este tipo de 
elementos: 
1. Evaluar los métodos propuestos por las normativas para la estimación de las 
pérdidas diferidas en el supuesto de secciones que presenten fisuración para 
comprobar su adecuación a estos casos y, en caso necesario, proponer 
mejoras o modificaciones pertinentes. 
2. Evaluar los métodos de cálculo de deformaciones instantáneas y diferidas en 
los casos de elementos pretensados-fisurados y determinar las posibles 
modificaciones o adaptaciones pertinentes. 
3. Realizar un estudio económico global, incluyendo análisis de ciclo de vida y 
sostenibilidad de este tipo de soluciones para cuantificar las ventajas objetivas 
del mismo y promover su uso en la práctica. 
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